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Capitolo 1
Introduzione
L’efficacia di una biblioteca e` influenzata dalle scelte architettoniche ed urbanistiche, dalla sua
ubicazione nel tessuto della citta`, dalla progettazione degli spazi esterni e delle facciate dell’e-
dificio stesso, degli spazi interni e della loro distribuzione, degli arredi e della loro disposizione.
Le scelte architettoniche, oltre ad avere un’evidente valenza funzionale, hanno un ruolo di
primo piano nel comunicare un’immagine, nell’infondere nella comunita` e nei potenziali utenti
una certa percezione della biblioteca: un’immagine di efficienza e piacevolezza, allo stesso tem-
po rassicurante ed accattivante, di affascinante luogo della memoria e dinamica fabbrica del
futuro, di officina della conoscenza e dell’informazione. Non a caso, la qualita` architettonica
degli edifici bibliotecari sta assumendo un’importanza crescente in tutto il mondo. E` emble-
matico a questo proposito come mai, nel Nord Europa e negli Stati Uniti, al calo degli indici
di prestiti dei libri non corrisponda un calo della frequentazione di molte biblioteche, in par-
ticolare di quelle che maggiormente hanno investito sull’architettura e sulla qualita` degli spazi.
Al di la` dell’evoluzione degli stili architettonici e` interessante osservare negli ultimi due
decenni l’emergere di una sempre piu` accentuata tendenza a rinnovare l’architettura delle
biblioteche conferendo loro forza simbolica senza attingere al repertorio dei modelli ereditati
dalla storia, bens`ı ricercando forme e soluzioni architettoniche che, proprio discostandosi deci-
samente da quelle tradizionali, intendono riaffermare l’importanza di questa istituzione nella
citta` o nel campus universitario, ridefinendone in tal modo il ruolo, i contenuti e le potenzialita`.
La biblioteca si apre alle concitate dinamiche metropolitane e al sistema dei media e della
pubblicita`. A tal fine il linguaggio dell’architettura diventa decisivo tanto quanto i servizi
offerti e le modalita` di comunicazione.
Negli ultimi anni nella periferia di Pisa sono state realizzate strutture quali il campus
di Praticelli e il Dipartimento di Chimica, con l’obbiettivo di migliorare i servizi offerti agli
universitari iscritti all’ateneo pisano. Sulle orme di queste nuove progettazioni si e` studiata
la realizzazione di una biblioteca che andra` quindi ad inserirsi nella stessa zona. L’idea
alla base e` quella di fornire servizi aggiuntivi agli studenti e allo stesso tempo rilanciare la
frequentazione della biblioteca tra gli universitari.
La struttura non si connota piu` come le biblioteche vecchio stampo, in cui l’utente vi si
recava fondamentalmente per il prestito dei libri; vuole invece diventare un centro ricreativo
dove si puo` studiare ma anche prendere una pausa dallo studio. La biblioteca risulta percio´
organizzata in una grande sala, dove il deposito libri e` affiancato da un’area dedicata alla
lettura: ai classici tavoli di studi sono stati affiancati comodi divanetti per offrire agli utenti
un’ideale area relax. Sempre a relax e` destinata l’intera terrazza in cui si trova anche una
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piccola area verde con giochi per i piu` piccoli. Infine la biblioteca risulta dotata di sala
multimediale, aula studio e sala conferenze. Un piccolo bar–caffetteria, sistemato nel piano
superiore, fornisce un servizio sempre gradito dai frequentatori di questa tipologia di ambienti.
Per quanto riguarda la scelta del sito e` legata da un lato all’assenza di questo tipo di servizio
nella zona e dall’altro alla facilita` di raggiungimento. L’area risulta ben collegata e quindi
facilmente raggiungibile sia in macchina che in bicicletta. L’altro motivo e` quello gia` citato
prima, ovvero la zona e` stana negli ultimi tempi piu` volte scelta per la realizzazione di
strutture legate all’ambito universitario pisano e quindi ben si adatta alla realizzazione di
una biblioteca.
Il lotto scelto, di 16400 mq di area, consente oltre allo spazio da destinare a parcheggi anche
una grande area da destinare a verde e aree per campetti sportivi.
Figura 1.1: Inquadramento.
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Figura 1.2: Inquadramento fotografico.
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Capitolo 2
Studio tipologico
2.1 Evoluzione storica
Dalla nascita delle biblioteche alla caduta dell’Impero Romano d’Occidente
Nella storia dell’architettura, le biblioteche sono, assieme alle case di abitazione e ai luoghi di
culto, tra le piu` antiche tipologie edilizie. Le biblioteche piu` antiche di cui e` rimasta memoria
(Ninive, VII secolo a.C.) erano semplici archivi di testi sacri e documenti, annessi al palazzo
o al tempio, e del tutto inaccessibili. Soltanto in epoca ellenistica la biblioteca, divenuta
importante strumento di supporto per l’insegnamento e la ricerca nelle scuole filosofiche
risulta essere piu` accessibile, se pur ad una cerchia ridottissima di adepti. Essa era per lo piu`
costituita da uno o piu` locali dove erano conservati i rotoli, attigui ad altri edifici pubblici, a
templi, a sale di rappresentanza e agli spazi aperti. Non vi erano dunque spazi univocamente
deputati alla consultazione ma soltanto di deposito.
Fu soltanto in epoca romana imperiale che le biblioteche assunsero una vera e propria
autonomia dal punto di vista architettonico, evolvendosi in edifici con caratteri di forte
urbanita`: non piu` legati ai luoghi di potere politico o religioso, collocati in posizione di
centralita` e in prossimitita` dei maggiori servizi pubblici ( le Terme, il Foro, il Mercato).
Divengono, inoltre, luoghi di ritrovo, di socializzazione per gli eruditi, simili per certi versi
alle basiliche (dove si amministrava la giustizia e si conducevano gli affari) e, come queste,
vengono codificate dal punto di vista della tipologia edilizia. Vitruvio nel De Architectura
descrive la biblioteca come una grande sala rettangolare esposta ad oriente, con uno o due
ordini di ballatoi su colonne, portico perimetrale e un’abside con la statua di Atena nella
parete posta all’entrata. Lungo il perimetro vi erano nicchie con armadi contenenti i rotoli,
disposti su due o piu` ballatoi sovrapposti (un esempio e` la biblioteca di Celso a Efeso, II sec.
d.C.).
La biblioteca pubblica aveva il carattere di una grande memoria vivente, una sorta di foro,
ornato di statue e di splendidi dipinti, nel quale, sotto ampie e ben illuminate finestre, si
potevano approfondire gli studi e consultare opere introvabili sul mercato. Siamo ancora
lontani dall’architettura dell’anfiteatro di libri: i rotoli erano infatti chiusi in armadi a prevalere
era probabilmente la qualita` dello spazio interno e delle sue decorazioni. La biblioteca, tuttavia,
ha in questo periodo un ruolo fortemente urbano, come istituzione pubblica, luogo per la
cultura e la socializzazione: peculiarita`, questa, che le biblioteche riacquisteranno realmente
solo dopo il XVIII secolo.
Le biblioteche nell’Alto Medioevo
La caduta dell’Impero Romano d’Occidente porto` al tramonto dell’egemonia della scrittura e
alla progressiva scomparsa delle biblioteche.
Sulla rovina del mondo antico sorsero le biblioteche di monasteri, cattedrali e corti, dove la
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biblioteca, non piu` partecipe della vita pubblica, perdeva nuovamente la propria identita`
architettonica e tornava ad essere parte di altri complessi edilizi. Il monastero divenne centro
di vita religiosa, economica e sociale, principale polo per la conservazione e trasmissione
del sapere e luogo di produzione del libro, grazie alla copiatura e conservazione dei manoscritti.
Il disegno dell’abbazia di San Gallo fu utilizzato a partire dall’820 come modello di ri-
ferimento per la costruzione di monasteri benedettini. Alla sinistra del coro, simmetrico
rispetto alla sacrestia, troviamo lo scriptorium, con soprastante locale deposito libri.
Figura 2.1: Vista aerea, Abbazia di San Gallo.
La biblioteca monastica era frammentata in parti distinte e le sue tre funzioni venivano svolte
in ambienti diversi e non necessariamente attigui. La copiatura dei manoscritti avveniva
nello scriptorium, uno spazio di nuova concezione, costituito da un locale ampio e luminoso,
ben organizzato, con posti di lavoro disposti a pettine perpendicolarmente alle pareti: vero
e proprio laboratorio per la produzione del libro. La conservazione avveniva negli spazi di
deposito, talvolta semplici armaria collocati nello scriptorium stesso oppure in uno o piu`
locali sovrastanti. La consultazione, a parte le letture collettive durante i pasti o la messa, si
svolgeva in silenziosa solitudine e non avveniva nello scriptorium, destinato esclusivamente
alla trascrizione dei testi, bens`ı in altri luoghi del monastero: la cella e il chiostro. Laddove il
clima era piu` rigido e piovoso venivano creati cubicoli nel perimetro dei chiostri con funzione
di nicchie–studio, i karulas o carolos, diffusi in monasteri e cattedrali del Basso Medioevo, da
cui derivano i carrels delle biblioteche universitarie inglesi.
Durante il periodo dell’Alto Medioevo avvenne un importante mutamento nelle modalita` di
consultazione del testo scritto, tradotto in un cambiamento sull’organizzazione dello spazio
bibliotecario. La lettura silenziosa si diffuse proprio in questo periodo e non solo modifico`
radicalmente il rapporto tra libro e lettore, caricandolo di un’intimita` prima inconsueta, ma
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creo` i presupposti per la realizzazione di sale collettive per lo studio e la lettura.
Figura 2.2: Abbazia di San Gallo.
Wall–system: la sala “tappezzata” di libri
Nel Rinascimento la biblioteca divento` anche strumento di affermazione di potere da parte
di principi e regnanti, di mecenatismo e spesso anche pure vezzo in conformita` allo spirito
dei tempi. Il desiderio di magnificenza e ostentazione condusse dunque a riempire le sale di
libri che diventano essi stessi “ornamento architettonico” degli spazi interni: e` il cosiddetto
wall–system, in cui gli scaffali vengono addossati alle pareti su uno o piu` livelli, accessibili
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con scale e ballatoi, in modo tale che le sale risultino letteralmente tappezzate di libri. Per
citare alcuni esempi: la Biblioteca del Palazzo Reale dell’Escorial a Madrid (Juan de Herrera,
1567), la Biblioteca Vaticana (Domenico Fontana, 1587), la Biblioteca Ambrosiana (Lelio
Buzzi e Fabio Mangone, 1609).
Quello della sala tappezzata di libri e` il tema maggiormente sviluppato durante il XVII e
XVIII secolo, fino alle sorprendenti biblioteche tardo barocche d’Oltralpe.
Figura 2.3: Biblioteca del Palazzo Reale dell’Escorial, Madrid.
L’edificio a pianta circolare
All’inizio del XVIII secolo compare un’innovazione tipologica che combina il wall–system con
le tipologie rinascimentali: l’edificio a pianta centrale, che riprende le forme archetipe del
tempio classico. Allo stesso tempo la biblioteca–tempio diventa anche la biblioteca–catalogo:
concretizzazione di una classificazione dello scibile sempre piu` raffinata, che qui trova anche
un’efficace metafora architettonica della “circolarita`” del sapere.
La pianta centrale e il riferimento ai tipi aulici dell’antica Roma sono costanti che si ritrovano
spesso nell’architettura delle biblioteche del XVIII e XIX secolo, e che trovano una loro
maestosa compiutezza nel progetto di Boulle´e per la Bibliotheque` du Roi di Parigi, che
riprende ed elabora il tipo dell’edificio basilicale, immaginando un’immensa sala voltata a
botta e illuminata dall’alto con all’interno un grande “anfiteatro dei libri”.
Con gli architetti rivoluzionari e con Durand, l’architettura si fa interprete degli ideali del
tempo e intende realizzare edifici per il bene sociale. Tra gli e`dificie publics, Durand illustra la
biblioteca come un tempio consacrato allo studio e tesoro pubblico che racchiude il deposito
piu` prezioso, quello delle conoscenze umane.
Esempio molto interessante di biblioteca a pianta centrale e` la Rotonda della British Museum
Library di Londra.
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Figura 2.4: British Museum Library, Londra.
XIX e XX secolo
All’inizio del XIX secolo la crescita esponenziale del patrimonio librario porto` ad un ulteriore
perfezionamento della tipologia edilizia e delle caratteristiche distributive della biblioteca.
Leopoldo Della Santa nel trattato Della costruzione e del regolamento di una pubblica univer-
sale biblioteca teorizza per la prima volta la tripartizione funzionale con la separazione degli
spazi di conservazione da quelli di consultazione e trattamento dei documenti: una sala di
lettura centrale con adiacente zona catalogo, alcuni uffici e depositi per la raccolta dei libri
rari e due ali laterali dove sono collocati lunghi e stretti depositi di libri.
All’aumentare dei libri e degli utenti nel corso della seconda meta` del XIX secolo e durante
tutto il XX secolo, e` corrisposta la ricerca di standard e tipologie distributive sempre piu`
efficaci ed adeguate alle varie attivita` ed ai servizi erogati, con una progressiva specializzazio-
ne delle varie unita` funzionali della singola biblioteca ed una diversificazione degli istituiti
bibliotecari rispetto alle differenti esigenze informative e alle categorie di utenza. Da un lato,
dunque, ognuna delle tre funzioni della biblioteca (conservazione, trattamento, consultazione)
si frammenta suddividendosi in spazi diversi a seconda del tipo di documenti (libri, periodici,
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giornali, libri rari, mappe, altri supporti, etc.) o del tipo di utenti (studiosi, uomini, donne,
bambini, etc.): dall’altro vengono accentuate e perfezionate le differenze tra le varie fisionomie
bibliotecarie (biblioteche nazionali, biblioteche territoriale, biblioteche universitarie, bibliote-
che specialistiche, biblioteche scientifiche, etc.), portando a nuove ibridazioni e trasformazioni
tipologiche, traendo spunto dalle tipologie storiche o da modelli distributivi e formali scaturiti
dal Funzionalismo (la pianta libera degli edifici industriali e terziari, le facciate curtain–wall,
etc.).
Come emerge dall’excursus storico tratteggiato, ogni nuovo progetto riprende almeno par-
zialmente, un progetto precedente o risulta essere una combinazione innovativa di parti,
componenti e relazioni tratte da altri progetti, costruiti o soltanto disegnati. E` qualcosa di
piu`, pero`, di un semplice catalogo di materiali utilizzabili per nuove combinazioni: si tratta
di una rielaborazione profonda di quanto e` stato metabolizzato nella propria esperienza e
nella proprio memoria.
La biblioteca nella societa` contemporanea
Le biblioteche vivono un periodo di enormi cambiamenti, dovuti alla diffusione delle Tecnologie
di Informazione e Comunicazione e ai fenomeni legati alla globalizzazione, che non ha eguali
nella storia.
Per quanto possa sembrare esagerato, si puo` affermare che probabilmente neanche la diffusione
della stampa aveva inciso tanto sul mondo delle biblioteche: sia per la lunga durata di tale
trasformazione, sia perche´ la portata del cambiamento e` stata piu` di natura quantitativa che
qualitativa.
Le istanze della societa` dell’informazione, al contrario, modificano tutto lo scenario, non
solo e non tanto per le differenti modalita` di conservazione dei documenti consentiti dalla
digitalizzazione, ma soprattutto per la richiesta di nuovi servizi, nuovi contenuti culturali,
differenti forme di mediazione e di consultazione, nonche´ di un differente ruolo del bibliotecario
e di un diverso tipo di approccio e rapporto tra utenti e biblioteca.
Prima di qualsiasi considerazione sull’architettura degli edifici e` necessario analizzare quali
possono essere le funzioni delle biblioteche e quale ruolo esse possano avere nella societa`
contemporanea.
Per “sopravvivere” e rilanciare il suo ruolo, la biblioteca pubblica deve cercare di ampliare il
suo target di riferimento, diventando un vero e proprio catalizzatore della vita urbana: da un
lato laboratorio di formazione e informazione, porta d’accesso e strumento di orientamento
nell’universo multimediale; dall’altro luogo di aggregazione sociale: e` il caso degli Idea Store
londinesi ad esempio. Sempre dall’esperienza londinese emerge un altro aspetto, legato al
modo i cui queste nuove biblioteche hanno puntato sulla comunicazione: library branding.
Sono, infatti, luoghi attraenti da ogni punto di vista, dove sono stati applicati criteri di
progettazione degli spazi interni, della grafica, delle strategie di marketing e di promozione
tali da creare negli utenti la percezione del valore.
In tutto il mondo (mentre in Italia ancora si discute sull’opportunita` di realizzare biblioteche
pubbliche) le nuove biblioteche, soprattutto se di importanza cittadina o regionale, vengono
accolte in edifici di nuova concezione che, utilizzando il linguaggio architettonico e forme tali
da diventare icone nell’immaginario collettivo, immediatamente riconoscibili e fortemente
connotate.
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2.2 Fisionomia biblioteca e modello biblioteconomico
La fisionomia bibliotecaria determina le caratteristiche bibliografiche e di servizio della biblio-
teca che costituiranno la base per l’elaborazione del programma funzionale e biblioteconomico,
su cui, a sua volta, verra` sviluppato il progetto architettonico. Spesso si fa riferimento ad
alcuni modelli biblioteconomici consolidati, desunti da esperienze straniere, che vengono
ripresi ed adattati al contesto di applicazione.
Modello Anglosassone (public library): scaffale aperto, gratuita`, libero accesso a tutti,
familiarita` e friendliness dell’edificio e dei servizi offerti.
Questo modello si e` trasformato ed adeguato alle esigenze dei contesto di applicazione,
dando origine ad altri tipi che ad esso, in vario modo, si sono ispirati: scandinavo, danese ed
olandese (Biblioteca di Amsterdam).
Figura 2.5: Openbare Bibliotheek, Amsterdam.
Modello Francese (me´diathe`que): forte integrazione tra documenti cartacei e multime-
diali, particolare attenzione agli strumenti e ai documenti audiovisivi, forte interesse alla
contemporaneita` e la propensione ad accostare altre attivita` e funzioni culturali a quella
bibliotecaria.
Modello Tedesco (dreigeteilte bibliothek - bioblioteca a tre livelli): ai due settori
tradizionali della lettura/consultazione a scaffale aperto e del deposito chiuso/laboratori/uffici
ne viene aggiunto un terzo, di primo impatto (il settore d’ingresso), focalizzato sulla lettura
ricreativa e sull’attualita`, e fortemente centrato sull’utente, sulle cui esigenze vengono con-
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formate l’organizzazione bibliotecaria e le collezioni stesse, sia in fatto di contenuti sia di
comunicazione e allestimento (Stadtbibliothek a Gu¨tersloh).
Figura 2.6: Stadtbibliothek, Gu¨tersloh.
Modello Spagnolo: spazi di incontro tra i cittadini di qualunque eta` e livello culturale,
edifici confortevoli, moderni e piacevoli che invitano a trascorrervi il tempo libero. A questo
proposito, e` di notevole importanza il progetto Pla de Biblioteques de Barcelona, che prevede
la realizzazione di quaranta biblioteche che costituiranno il sistema bibliotecario urbano della
citta`.
2.2.1 I “dieci comandamenti” di Faulkner–Brown
In occasione dell’IFLA Library Building Seminar, tenuto a Brema nel 1977, Harry Faulkner–
Brown, architetto consulente per biblioteche e influente membro dell’IFLA, enuncio` quelli
che i suoi colleghi avrebbero chiamato in seguito “i dieci comandamenti di Faulkner–Brown”:
dieci requisiti che dovrebbero avere la biblioteca ideale. L’edificio della biblioteca deve essere:
• flessibile: progettato con schema distributivo, maglia strutturale e sistemi impiantistici
tali da consentire agevoli cambiamenti;
• compatto: percorsi semplici e ridotti all’essenziale, al fine di ottenere economie di spazio
e di tempo sia per il personale che per gli utenti;
• accessibile: facilmente accessibile dall’esterno, entrata ben individuata e visibile, percorsi
interni facilmente identificabili, assenza di barriere architettoniche;
• ampliabile: dovrebbe essere lasciata un’area adiacente libera per un successivo amplia-
mento, progettato in modo tale da rendere possibile l’allargamento;
15
2 Studio tipologico 2.2 Fisionomia biblioteca e modello biblioteconomico
• variato: varieta` nell’offerta, varieta` di spazi in rispondenza alle necessita`;
• organizzato: distribuzione semplice, di facile comprensione ed utilizzo, l’architettura
dell’edificio deve essere efficace dal punto di vista distributivo;
• confortevole: requisiti tali da garantire il benessere degli utenti per quello che riguarda
il comfort termo–igrometrico, visivo, acustico e psicologico;
• costante: non devono esserci sbalzi nei livelli di illuminazione, temperatura, umidita`,
sia per il comfort degli utenti che per la conservazione dei documenti:
• sicuro: deve garantire la sicurezza dei documenti, degli utenti e delle attrezzature (furto
o danneggiamento, incendio, atti vandalici);
• economico: costi di costruzione, ma soprattutto gestione e manutenzione.
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Capitolo 3
I materiali
3.1 Pavimentazione interna
Per la pavimentazione interna si e` optato per una pavimentazione in PVC. Caratteristiche e
vantaggi di questo tipo di materiale sono le seguenti:
• molto elastico: adatto quindi a usi quali camerette dei bambini, stanze giochi, asili etc,
• resistente all’acqua: puo` essere usato anche in cucina o in bagno e in lavanderia,
• resistente all’usura,
• ottimo isolamento acustico e silenzioso al calpestio,
• idoneo alla posa su pavimenti riscaldanti, con temperatura max 28 ◦,
• facile da posare,
• spessore molto contenuto (2 mm): materiale ideale per la posa in sovrapposizione a
pavimenti preesistenti, senza i costi e i disagi della demolizione,
• la possibilita` di imitare perfettamente altri materiali (parquet, marmo, ceramica..),
• il basso costo.
I pavimenti in PVC sono ecologicamente avanzati in quanto il vinile e` uno dei pochi materiali
per l’edilizia riciclabile al 100%.
Questo tipo di materiale, grazie alla sua alta adattibilita` consente di differenziare i percorsi
principali e ha consentito di diversificare i vari locali in base alla destinazione funzionale. In
base alle aree funzionali sono quindi stati scelti diversi tipi di pavimentazione: ogni ambiente
dovra` avere quindi un tratto distintivo.
Per la sala lettura e deposito libri e` stata scelta una pavimentazione chiara. La scelta
e` dovuto da un lato a rende piu` luminosa l’ambiente e secondo per il fatto che altri colori
potrebbero stancare la vista o rendere in generale meno piacevole la permanenza nel locale.
Per la sala giochi si e` voluta dare un’impronta completamente diverse: tutto molto colorato
per attirare l’attenzione dei bambini principali fruitori. Infine per la sala conferenze si e`
preferita un tipo di pavimentazione tipo parquet, alla luminosita` si e` quindi accostato il
tentativo di dare un tocco di eleganza all’ambiente.
Tutte questa pavimentazioni sono realizzate in PVC. Nonostante la diversita` apparente il
materiale fornisce una vasta scelta di applicazioni che ben si adattano ai nostri obbiettivi.
Riportiamo di seguito delle immagini che rendono l’idea dell’obbiettivo ricercato.
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Figura 3.1: Particolare sala lettura. Figura 3.2: Particolare sala giochi.
Figura 3.3: Particolare sala conferenze.
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3.2 Rivestimento esterno
Al fine di realizzare un tamponamento esterno in grado di fornire un buon livello di isolamento
si e` deciso di ricorrere alla parete ventilata.
Figura 3.4: Particolare parete ventilata.
La scelta del rivestimento vero e proprio risponde al tentativo di dare un’impronta distintiva
dell’edificio. Deve essere una struttura che colpisce e in grado di dare ai passanti l’idea
della funzione che essa stessa svolge. Come stile inoltre ben si sposa con gli edifici di nuova
costruzione della zona, vedi il Campus Praticelli e il Dipartimento di Chimica.
L’idea nasce dalla volonta` del progettista di dare una connotazione assolutamente posi-
tiva, di allegria e vivacita`. L’utente deve essere invogliato ad enetrare nella biblioteca, la
struttura deve essere percio` accogliente. Si e` preso spunto dalle matite colorate: il rivestimento
da quindi l’idea di un insieme di matite di diversi colori che si alternano armoniosamente.
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Figura 3.5: Idea base: matite colorate. Figura 3.6: Particolare rivestimento esterno.
Figura 3.7: Particolare rivestimento interno.
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Capitolo 4
Benessere
4.1 Benessere termoigrometrico
Il benessere termoigrometrico o thermal comfort e` definito dall’American Society of Heating,
Refrigeration and Air–Conditioning Engineers come quel particolare stato della mente che
esprime soddisfazione con l’ambiente circostante. Gli studi sperimentali condotti hanno messo
in evidenza come in edifici residenziali con scadenti condizioni di comfort termoigrometrico il
rischio di malattie polmonari, soprattutto nei bambini, e` molto alto. Gli studi condotti su
edifici per uffici dimostrano che il discomfort termoigrometrico crea un decisivo abbattimento
del grado di attenzione e il conseguente rendimento.
Al fine di aiutare il progettista la normativa fornisce dei valori ottimali di trasmittanza che
devono essere rispettati al fine di assicurare un adeguato livello di benessere termoidrometrico.
La normativa individua piu` zone climatiche e in base a quella in cui ricade il comune in cui
andra` realizzato l’edificio si avranno valori di riferimento diversi. Il comune di Pisa ricade in
zona climatica D e valgono quindi i valori riportati in seguito in tabella.
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Figura 4.1: Tabelle fornite dal D.Lgs 311/06 Allegato C.
Si definisce q flusso termico trasmesso dalla parete, uscente, perpendicolare alla parete per
unita` di superficie :
q = U · (Ti − Te)
[
W
mqK
]
dove U e` la trasmittanza termica. Si definisce R, la resistenza termica della parete piana
come:
R =
1
U
=
1
α1
+
∑ di
ki
+
1
αe
[
mqK
W
]
R e` la resistenza termica totale della parete calcolata come somma delle resistenze termiche
di tutti gli strati,
1
αi
e` la resistenza laminare della superficie interna della struttura,
1
αe
e` la
resistenza laminare della superficie esterna della struttura,
d
K
e` la resistenza termica di uno o
piu` strati di materiale omogeneo.
Si definisce umidita` relativa Ψ il rapporto tra la pressione parziale di vapore Pv e` la pressione
di saturazione alla temperatura T Ps(T ).
ψ =
Pv
Ps(T )
Le pressioni parziali interne ed esterne assumo la forma:
Pvi = ψsi · Psi(T ) Pve = ψse · Pse(T )
Il diagramma di Glaser e` un metodo grafico che permette lo studio del fenomeno di condensa
all’interno di una parete costituita da uno o piu` strati. Il diagramma viene costruito nelle
seguenti fasi:
22
4 Benessere 4.1 Benessere termoigrometrico
1. si identificano le superfici di separazione tra i vari strati della struttura;
2. definizione degli spessori dei vari strati della struttura e delle proprieta` dei materiali di
cui sono composti, quali la conducibilita` e la permeabilita`;
3. in corrispondenza di ognuna di esse si determinano le temperature, le pressioni di
saturazione del vapor acqueo e le pressioni parziali del vapore, che sono funzione
delle caratteristiche termoigrometriche dell’aria in contatto con la parete nonche´ della
permeabilita` dei materiali che la costituiscono;
4. si confronta il valore di pressione parziale del vapore con quello di saturazione. La
formazione della condensa in uno strato puo` essere quindi facilmente dedotta grazie al
diagramma di Glaser quando il valore di pressione parziale risulta maggiore di quello
della pressione di saturazione. In questo caso per risolvere il problema e` possibile
introdurre nella parte calda dell’isolante una barriera al vapore.
Chiusura verticale opaca
Figura 4.2: Particolare costruttivo chiusura verticale opaca.
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Figura 4.3: Diagramma di Glaser.
R = 3, 23
m2K
W
U =
1
3, 21
= 0, 31 < 0, 36
W
m2K
Solaio di copertura
Figura 4.4: Diagramma di Glaser.
R = 3, 91
m2K
W
U =
1
3, 91
= 0, 26 < 0, 32
W
m2K
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Figura 4.5: Particolare costruttivo solaio di copertura.
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4.2 Benessere illuminotecnico
L’illuminazione naturale e` un elemento imprenscindibile nella progettazione illuminotecnica.
Il contributo di luce naturale deve essere privilegiato, in quanto oltre a benefici di tipo
energetico comporta benefici psicologici sulle persone. Si definisce un fattore medio di
illuminazione diurna FLDm che rappresenta il rapporto tra illuminamento medio dell’ambiente
ed illuminamento che si otterrebbe nelle stesse condizioni su una superficie orizzontale esterna
che riceve luce dall’intera volta celeste senza irraggiamento diretto. Il livello di illuminamento
da luce naturale in ambienti confinati dipende da:
• localita`,
• orientamento dell’edificio,
• orientamento e caratteristiche delle superfici vetrate,
• edifici confinanti ed elementi naturali di paesaggi.
FLDm =
t ·A ·  · ψ
S · (1− rm)
• t coefficiente di trasmissione del vetro, si ricava da tabelle (0,80 ÷ 0,90),
• A superficie trasparente delle finestre,
•  fattore finestra (tiene conto della posizione e delle presenza di ostruzioni), si calcola
per mezzo di grafici e tabelle,
• S superficie interne dell’ambiente (soffitto, pareti e pavimento, incluse le superfici
vetrate),
• fattore medio di riflessione delle superfici interne dell’ambiente: molto variabile, da 0,1
per mattoni scuri e cemento grezzo a 0,8 ÷ 0,9 per intonaco bianco e alluminio).
Il fattore riduttivo ψ e` ricavato dal grafico in figura in relazione alla posizione del vetro e allo
spessore della parete.
Figura 4.6: Determinazione del fattore di riduzione ψ. Lf larghezza della finestra, hf altezza della finestra,
P distanza tra finestra e bordo esterno della parete.
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Figura 4.7: Determinazione del fattore finestra . h altezza della finestra dal piano stradale, H altezza del
fabbricato contrapposto, Lm larghezza della strada.
Sala lettura–prestito libri
Figura 4.8: Pianta piano terra sala lettura–prestito libro.
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Dimensione infissi n◦ Areainfissi m2 ψ 
H = 2,50 – L = 0,50 12 1,25 1 0,50
H = 1,50 – L = 0,50 34 0,75 1 0,50
H = 1,00 – L = 0,50 8 0,50 1 0,50
H = 8,00 – L = 0,50 6 4,00 1 0,50
Dimensione porta n◦ Areainfissi m2 ψ 
H = 3,20 – L = 4,00 2 12,80 1 0,50
Elementi r Area m2
pareti 0,8 548,7
pavimento 0,5 1037,6
soffitto 0,8 1037,6
telai infissi 0,6 2641,4
Per gli infissi si assume t = 0, 76. Si ottiene in definitiva un fattore di luce diurna pari a 3,3
> 3%.
Particolare finestra con schermature
Le finestre sono tutte dotate di veneziane integrate da 35 mm per la protezione dell’irraggia-
mento solare; montata esternamente alla vetrocamere consente di regolare individualmente
l’incidenza della luce mediante catenella oppure con comando a motore. La struttura a sand-
wich con ampie intercapedini fra le singole lastre di vetro, l’impiego di molteplici guarnizioni e
la terza lastra di vetro, montata sull’anta accoppiata esterna, assicurano un ottimo isolamento
acustico:
Rw = 47 dB
L’anta apribile consente di eseguire facili operazioni di pulizia e manutenzione.
Figura 4.9: Particolare finestra con schermature.
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Valutazione benessere luminoso 21 giugno.
Figura 4.10: 21 giungo.
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Valutazione benessere luminoso 21 marzo.
Figura 4.11: 21 marzo.
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Valutazione benessere luminoso 21 dicembre.
Figura 4.12: 21 dicembre.
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4.3 Benessere acustico
Tempo di riverberazione
Considerato un ambiente chiuso e in condizioni di saturazione acustica (tramite l’attivazione di
una sorgente sonora per un discreto intervallo temporale), di definisce tempo di riverberazione,
relativo ad una specifica frequenza, il tempo necessario affinche´, dopo lo spegnimento della
sorgente sonora, il livello di pressione sonora relativo a quella frequenza si riduca di 60 dB
rispetto al livello presente nell’ambiente con la sorgente in funzione. Il tempo di riverberazione
rappresenta in sostanza la lunghezza temporale della coda sonora (eco) all’interno di un
ambiente: maggiore e` il tempo di riverbero, maggiore e` l’eco all’interno di quell’ambiente.
Il tempo di riverberazione deve assumere pertanto dei valori idonei al tipo di destinazione
d’uso dell’ambiente stesso: in genere deve essere contenuto in 1–2 secondi, ma non e` detto
che un tempo di riverberazione particolarmente basso (ad esempio 0,5 secondi) sia sempre da
preferire ad uno piu` alto (come ad esempio 3 secondi. Per la formula di Sabine si ha:
θ = 0, 613
V
A
con V il volume della sala,
A =
∑
αiSi
αi coefficiente di assorbimento della singola superficie
Si area superficiale.
Si eseguono i calcoli per la sala conferenze.
Figura 4.13: Tempo di riverberazione sala conferenze.
I valori del tempo di riverberazione ottimale, alle varie frequenze, rientrano tutti nell’intervallo
di tolleranza, per cui la verifica risulta soddisfatta.
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Figura 4.14: Verifica tempo di riverberazione ottimale.
Verifica potere fonoisolante tamponamento esterno
Figura 4.15: Particolare parete ventilata.
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La parete risulta formata da due strati di laterizio con interposta un’intercapedine d’aria.
Come isolante termoacustico si e` scelto un isolante in polistirene ad alta densita` tipo Celenit.
Celenit N e` un pannello isolante con funzione sia dal punto di vista termico che acustico.
Viene impiegato per l’eliminazione dei ponti termici in pilastri, architravi, cordoli e solai e
con potere fonoisolante in pareti, con potere di isolamento dai rumori di calpestio, isolamento
di tetti piani e inclinati.
Materiale Spess. Densita` Cond. termica Calore specifico Diff. termica
Intonaco 2 1800 1 1 0,56
Laterizio 15 800 0,3 0,84 0,45
Laterizio 15 800 0,3 0,84 0,45
Is. termoacustico 8 75 0,04 1,81 0,11
Tabella 4.1: Proprieta` dei materiali.
Vanno poi aggiunte le due intercapedini d’aria dello spessore di 2 cm e la camera di ventila-
zione di 4 cm. Queste avranno resistenza termica di 0,13 Km2/W .
Si ottiene un indice di 57 dB largamente superiore ai 42 dB imposti dalla normativa.
Verifica anticalpestio solaio intermedio
Riportiamo di seguito le caratteristiche dei materiali impiegati.
Materiale Spess. Densita` Massa superficiale Rigidita` dinamica
Pavimentazione 1 100 5 -
Malta di allettamento 1 800 24 -
Massetto portaimpianti 8 600 40 -
Feltrino anticalpestio 1 - - 19
Solaio pignatte 25 1440 360 -
Tabella 4.2: Proprieta` dei materiali.
Ln,W,eq = 164− 35 log(M ′) = 74, 53 dB
M ′ = 360
Kg
m2
f0 = 83, 95 Hz
con s′ = 19
MN
m3
m′ = 5 + 24 + 40 = 69
Kg
m2
∆Ln,W = 30 log
(
500
f0
)
+ 3 = 20, 24 dB
Per quanto riguarda il valore del coefficiente di correzione K da apportare per la presenza
della trasmissione del rumore mediante le pareti laterali si ricorre ad una tabella in sui sono
riportate le masse superficiali del solaio e le masse superficiali medie delle strutture laterali.
Per il caso in esame si ha K = 1.
L′n,W = Ln,W,eq −∆Ln,W +K = 49, 23 dB < 55 verificato
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Figura 4.16: Particolare solaio.
Verifica potere fonoisolante tramezzi
Il divisorio risulta formato da uno strato di laterizio di 12 cm, intonacato su un lato e rivestito
sull’altro, con pannelli Celenit N disposti orizzontalmente, sfalsati e fissati mediante tasselli
ad espansione in plastica a fungo. La finitura della superficie e` fatta mediante lastre in
cartongesso. Il rivestimento della parete con questi pannelli consente un incremento del potere
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fonoisolante di 15 dB.
Figura 4.17: Particolare tramezzo.
Materiale Densita` Cond. termica Calore specifico Diff. termica
Intonaco 1800 1 1 0,56
Blocchi in laterizio 800 0,3 0,84 0,45
Isolante in lana di legno 30 0,4 1,81 0,11
Intonaco 1800 1 1 0,56
Tabella 4.3: Proprieta` dei materiali.
Figura 4.18: Tabella per il calcolo del potere fonoisolante.
L’indice di valutazione del potere fonoisolante riferito a 500 Hz e` RW = 55 dB.
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Capitolo 5
Sicurezza antincendio
5.1 Inquadramento normativo
Per gli edifici moderni destinati a biblioteche ed archivi, contenenti non solo volumi e docu-
menti, ma anche storici, non e` stata emanata una specifica normativa antincendio; le misure
da adottare devono essere valutate, in linea con le indicazioni contenute nell’allegato II del
D.M 10 marzo 1998 “Criteri generali di sicurezza antincendio e per la gestione delle emergenze
nei luoghi di lavoro”.
Una buona prevenzione antincendio nei luoghi di lavoro non puo` funzionare senza la presenza
di idonee vie di esodo, di uscite di emergenza che permettano un deflusso senza ostacoli verso
luoghi sicuri, cioe` verso luoghi dove le persone possano ritenersi al sicuro dagli effetti di un
incendio. Le vie di esodo consistono in un insieme di vie di uscita “disposte per garantire alle
persone presenti l’abbandono in sicurezza del posto di lavoro”. In particolare nell’allegato IV
del D.Lgs. 81/2009 sono indicate le caratteristiche minime che devono avere le vie e le uscite
di emergenza. Devono essere:
• “tenute costantemente sgombre per consentire di raggiungere il piu` rapidamente possibile
un luogo sicuro;
• in numero e dimensioni adeguate alla estensione del luogo di lavoro, alla loro ubicazione,
alla loro destinazione d’uso ed alle attrezzature installate, nonche´ al numero massimo
delle persone che possono essere presenti in tali luoghi;
• realizzate in modo che l’altezza minima non sia inferiore a 2,00 m e la larghezza minima
sia conforme alla normativa vigente in materia antincendi;
• evidenziate da apposita segnaletica, conforme alle norme vigenti;
• munite, quando necessario, di opportuna illuminazione di emergenza, che entri in
funzione automaticamente, in mancanza di alimentazione elettrica”.
Inoltre “quando nel percorso delle vie e delle uscite di emergenza sono presenti delle porte,
queste devono essere apribili nel verso dell’esodo; e nel caso in cui tali porte devono essere
tenute chiuse, queste devono potersi aprire facilmente”.
Infatti il punto 3.3 del DM 10 marzo 1998 riporta i criteri per stabilire se le vie di uscita sono
adeguate all’uso. Si prescrive che:
1. “ogni luogo di lavoro deve disporre di vie di uscita alternative, ad eccezione di quelli di
piccole dimensioni o dei locali a rischio d’incendio medio/basso;
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2. ciascuna via di uscita deve essere indipendente dalle altre e distribuita in modo che le
persone possano ordinatamente allontanarsi da un incendio;
3. dove e` prevista piu` di una via di uscita, la lunghezza del percorso per raggiungere la
piu` vicina uscita di piano non dovrebbe essere superiore ai seguenti valori: 15 – 30
metri (tempo max di esodo 1 minuto) per aree a rischio d’incendio elevato; 30 – 45
metri (tempo max di esodo 3 minuti) per aree a rischio d’incendio medio; 45 – 60 metri
(tempo max di esodo 5 minuti) per aree a rischio d’incendio basso;
4. le vie di uscita devono sempre condurre ad un luogo sicuro;
5. i percorsi di uscita in un’unica direzione (per quanto possibile) devono essere evitati;
e nel caso in cui tale condizione non puo` essere soddisfatta, la distanza da percorrere
fino ad una uscita di piano o fino al punto dove inizia la disponibilita` di due o piu` vie
di uscita, non dovrebbe eccedere: 6 – 15 metri (tempo max = 30 secondi) per aree a
rischio elevato; 9 – 30 metri (tempo max = 1 minuto) per aree a rischio medio; 12 – 45
metri (tempo max = 3 minuti) per aree a rischio basso;
6. quando una via di uscita comprende una porzione del percorso unidirezionale, la
lunghezza totale del percorso non potra` superare i limiti imposti alla lettera c);
7. le vie di uscita devono disporre di una larghezza sufficiente, in relazione al numero
massimo delle persone che possono essere presenti sul luogo di lavoro; tale larghezza va
misurata nel punto piu` stretto del percorso;
8. ogni locale, o piano dell’edificio, deve disporre di numero sufficiente di uscite di larghezza
adeguata all’uso;
9. le scale devono normalmente essere protette dagli effetti di un incendio tramite strutture
resistenti al fuoco e da porte resistenti al fuoco munite di dispositivo di auto chiusura,
ad eccezione dei piccoli luoghi di lavoro a rischio incendio medio o basso, quando la
distanza da un qualsiasi punto del luogo di lavoro fino all’uscita verso un luogo di lavoro
sicuro non superi rispettivamente i valori di 45 e 60 metri (30 e 45 metri nel caso di
una sola uscita);
10. le vie di uscita e le uscite di piano devono essere sempre disponibili per l’uso e tenute
libere da ostruzioni in ogni momento;
11. ogni porta sul percorso di uscita deve poter essere aperta facilmente ed immediatamente
dalle persone in esodo”. Ricordiamo che l’uscita di piano e` un uscita che “consente alle
persone di non essere ulteriormente esposte al rischio diretto dagli effetti di un incendio
e che puo` configurarsi come uscita che immette in un: a) luogo sicuro; b) in un percorso
protetto; c) su di una scala esterna”.
Riguardo ai percorsi di esodo la pubblicazione riporta ulteriori indicazioni in merito a:
• lunghezza dei percorsi: “nella scelta della lunghezza dei percorsi delle vie di esodo,
riportati nelle lettere c) ed e) del punto precedente, occorre attestarsi, a parita` di rischio,
verso i livelli piu` bassi nei casi in cui il luogo di lavoro sia: frequentato dal pubblico;
utilizzato prevalentemente da persone che necessitano di particolare assistenza in caso
di esodo; utilizzato come area di riposo; utilizzato quale area dove sono depositati e/o
manipolati materiali infiammabili”;
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• numero e larghezza delle vie di esodo: “in numerose situazioni e` da ritenersi sufficiente
disporre di una sola uscita di piano; dove cio` non e` sufficiente il numero delle uscite
deve essere in funzione del numero massimo delle persone presenti (affollamento) e dalla
lunghezza dei percorsi di piano stabiliti al punto 3.3 lettera c) del DM 10 marzo 1998”.
Il documento, che invitiamo a visionare, riporta alcune eccezioni e una formula per
calcolare la larghezza totale del sistema di vie di uscita di piano per luoghi di lavoro a
rischio d’incendio basso o medio;
• numero e larghezza delle scale: “possono essere servite da una sola scala le strutture
edilizie di altezza non superiore a 24 m in gronda (DM 30 novembre 1983), adibite a
luoghi di lavoro con rischio d’incendio basso o medio, dove ogni singolo piano puo` essere
servito da una sola uscita. Per tutti gli altri edifici, devono essere disponibili due o piu`
scale, fatte salve le deroghe previste dalla vigente normativa”;
• calcolo della larghezza delle scale: in particolare se le scale “servono un solo piano al di
sopra o al di sotto del piano terra, la loro larghezza non deve essere inferiore a quella
delle uscite del piano servito”. Se le scale “servono piu` di un piano al di sopra o al di
sotto del piano terra, la larghezza della singola scala non deve essere inferiore a quella
delle uscite di piano che s’immettono sulla scala, mentre la larghezza complessiva e`
calcolata in relazione all’affollamento previsto in due piani contigui con riferimento
a quelli aventi maggior affollamento”. Il documento Inail, ricco di disegni esplicativi
(punti di raccolta, corridoi di esodo, ...), riporta infine le possibili misure alternative.
5.2 Verifica requisiti
Indice di affollamento
Il primo passo per il calcolo delle vie di esodo consiste nella determinazione dell’indice di
affollamento dei locali. In base al tipo di destinazione d’uso la normativa fornisce differenti
fattori moltiplicativi.
LOCALI INDICE AFFOLLAMENTO
Aree destinate alle attivita` lavorative 0,1 pers/mq
Aree dove e` previsto l’accesso al pubblico 0,4 pers/mq
Ingresso/Hall 0,2 pers/mq
Bar 0,8 pers/mq
Sala conferenze 0,6 pers/mq
Tabella 5.1: Indice di affollamento dei vari locali.
Calcolo affollamento
Piano terra mq pers/mq n◦ persone
aree accesso al pubblico 1089,5 0,4 435,8
ingresso/hall 110 0,2 22
aree destinate ad attivita` lavorative 39 0,1 3,9
461,7
Tabella 5.2: Calcolo affollamento piano terra.
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Piano primo mq pers/mq n◦ persone
aree accesso al pubblico 958,3 0,4 383,32
bar 21 0,8 16,8
sala conferenze 136,6 0,6 81,96
aree destinate ad attivita` lavorative 50,7 0,1 5,07
405,19
Tabella 5.3: Calcolo affollamento piano primo.
Capacita` di deflusso
Si definisce capacita` di deflusso il numero massimo di persone che, in un sistema di vie d’uscita,
si assume possano defluire attraverso una uscita di “modulo uno”. Tale dato, stabilito dalla
norma, tiene conto del tempo occorrente per lo sfollamento ordinato di un compartimento.
Per ogni modulo di 60 cm, con un massimo di 90 cm, possono transitare 50 persone.
Larghezza minima vie d’uscita (piano terra) = 6,70 metri
Larghezza minima vie d’uscita (piano primo) = 3,70 metri
Larghezza effettiva vie d’uscita (piano terra) = 8,00 metri
Larghezza minima vie d’uscita (piano primo) = 5,80 metri
Vie di fuga
Si individuano 4 vie di fuga, 2 al piano terra e 2 al piano primo. Quest’ultimo e` inoltre servito
da due scale, di cui una interna e l’altra esterna. Riportiamo di seguito le piante dei due
piani in cui vengono indicate le vie di fuga.
Figura 5.1: Piante piano terra.
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Figura 5.2: Piante piano terra.
Vie di fuga orizzontali (porte) larghezza (m) n◦ persone
1 4,00 333
2 4,00 333
3 4,00 333
4 1,80 150
Vie di fuga verticali (scale) larghezza (m) n◦ persone
5 2,40 200
6 2,40 200
Tabella 5.4: Vie di fuga orizzontali e verticali.
Per quanto riguarda la terrazza, essendo collegata mediante una scala esterna, viene con-
siderata come luogo sicuro dinamico. La normativa definisce luogo sicuro quello spazio
scoperto ovvero un compartimento antincendio separato da altri compartimenti mediante
spazio scoperto o filtri a prova di fumo avente caratteristiche idonee a ricevere e contenere
un predeterminato numero di persone (luogo sicuro statico), o a consentirne il movimento
ordinato (luogo sicuro dinamico).
Vie di fughe (piano terra) lunghezza (m)
a 34
b 34
c 35
d 19
Vie di fughe (piano primo) lunghezza (m)
e 8
f 16
Tabella 5.5: Lunghezza vie di fuga.
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Carico di incendio
Il carico incendio e` rappresentato dall’equivalente quantitativo di Kg di legna per m2 di
superficie orizzontale del locale, in grado di fornire lo stesso potenziale calorifico sviluppabile
al m2 da tutti i materiali combustibili presenti nell’ambiente. Pertanto la nascita e lo sviluppo
di un incendio sono fortemente condizionati dalla natura dei materiali presenti sul luogo dove
di verifica, anche se altri fattori quali la tipologia della sorgente di innesco, le dimensioni e la
geometria dell’ambiente, la ventilazione ecc. giocano ruoli molto importanti.
Riportiamo il carico di incendio per i vari locali.
Biblioteca
qf,d = 1449, 3
MJ
mq
Classe di riferimento per il livello di prestazione III = 120
Sala conferenze qf,d = 640, 5
MJ
mq
Classe di riferimento per il livello di prestazione III = 60
Ingresso/bar qf,d = 450, 0
MJ
mq
Classe di riferimento per il livello di prestazione III = 45
A favore di sicurezza si e` optato per la realizzazione di muri R 120.
La resistenza al fuoco esprime i minuti di esposizione all’incendio durante il quale il componente
considerato deve conservare:
• stabilita` meccanica R,
• Tenuta ai prodotti della combustione E: non lasciar passare ne´ produrre fiamme, vapori
o gas caldi sul lato non esposto,
• isolamento termico I: ridurre la trasmissione del calore.
5.3 Protezione antincendio
L’insieme di interventi volti a limitare i danni ad un incendio vengo suddivisi in due categorie.
1. Protezione passiva
• strutture con REI adeguato,
• ventilazione naturale/meccanica,
• protezione strutture combustibili.
2. Protezione attiva
• estintori,
• idranti,
• impianti di spegnimento.
Nel caso specifico come protezione passiva sono state realizzate strutture R 120 oltre all’aver
garantito una buona ventilazione naturale. Per quanto riguarda la protezione attiva si e`
ricorso agli estintori e ai naspi. La scelta del tipo di estintore e` stata guidata dal tipo di
rischio dell’edificio, come si vede nella tabella sottostante.
42
5 Sicurezza antincendio 5.3 Protezione antincendio
Tipo estintore Superficie protetta da un estintore (m2)
rischio basso rischio medio rischio elevato
13 A - 89 B 100 - -
21 A - 113 B 150 100 -
34 A - 144 B 200 150 100
55 A - 233 B 250 200 200
Tabella 5.6: Tipi di estintori in base alla superficie e al rischio incendio.
Estintori Nel nostro caso rientriamo rischio medio e si opta per gli estintori 55A.
Figura 5.3: Scheda tecnica estintore utilizzato.
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5.4 Sicurezza incendio esterna
Figura 5.4: Planimetria esterna.
La struttura e` collegata con l’esterno mediante quattro uscite di sicurezza. Le prime due
servono il piano terra, mentre le altre due il piano primo. In caso di evacuazione gli utenti che
si trovano al piano primo possono o utilizzare le scale interne o recarsi nella terrazza collegata
dalla scala esterna. Come detto in precedenza la terrazza diventa luogo sicuro dinamico e
consente quindi di passare dal primo piano alle scale di sicurezza.
In corrispondenza delle uscite di sicurezza e` stata pensata la collocazione dei punti di
raccolta: si vengono cos`ı a determinare due distinti punti di raccolta come mostrati in figura.
Inoltre come previsto dalla normativa sono stati individuati due attacchi per le autopompe.
In pianta e` stato quindi indicato il percorsi dei i mezzi di soccorso per poter raggiungere gli
attacchi.
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Calcoli strutturali
La struttura in esame e` realizzata in cemento armato e acciaio. Nei capitoli seguenti si
procedera` alla verifica strutturale seguendo i seguenti passi:
• analisi dei carichi,
• verifica elementi in cemento armato:
solaio,
travi,
pilastri,
travi di fondazione,
• verifiche elementi in acciaio,
• verifiche collegamenti in acciaio.
La struttura, organizzata su due piani, risulta cos`ı organizzata: piano terra in cemento armato
e piano secondo in acciaio.
Riportiamo di seguito le piante e i prospetti dell’edificio in esame.
Figura 6.1: Telaio trasversale.
45
6 Calcoli strutturali
Figura 6.2: Telaio longitudinale.
Figura 6.3: Pianta fondazioni.
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Figura 6.4: Pianta primo impalcato.
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6.1 Normativa di riferimento
• D.M. Infrastrutture 14-01-2008: Norme tecniche per le costruzioni
• Circolare 02-02-2009 n◦ 617/C.S.LL.PP: Istruzioni per l’applicazione delle “Norme
tecniche per le costruzioni” di cui al D.M. 14-01-2008
• Eurocodice 2 UNI EN 1992-1-1:2005: Progettazione per le costruzioni di calcestruzzo
• Eurocodice 3 UNI ENV 01-01-1993: Progettazione per le costruzioni di acciaio
• C.N.R. n◦10011: Costruzioni in acciaio — istruzioni per il calcolo, l’esecuzione e la
manutenzione
6.2 Metodi di analisi della sicurezza
La valutazione della sicurezza viene effettuata mediante la verifica al primo livello probabili-
stico, detta anche verifica semiprobabilistica o di “livello uno”. In tale metodo i valori Rk e
Sk della resistenza e della sollecitazione devono essere i valori caratteristici delle rispettive
funzioni densita` di probabilita`, ovvero opportuni frattili della f(R) e della g(S).
Rk : P (R < Rk) = 5%
Sk : P (S < Sk) = 95%
I valori caratteristici Rk e Sk sono poi ulteriormente trasformati in valori di calcolo Rd e Sd
mediante l’introduzione di opportuni coefficienti, detti parziali, che riducono le resistenze e
amplificano le sollecitazioni. Si confrontano quindi tali grandezze:
• Sd −→ valore di progetto delle azioni, ottenuto dai valori caratteristici di queste
moltiplicate per i coefficienti parziali γf
• Rd −→ valore di progetto delle resistenze, ottenuto dai valori caratteristici di queste
divise per i coefficienti parziali γm
Figura 6.5:
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Il livello di sicurezza minimo sara` garantito se sara` verificata la seguente disequazione:
Sd ≤ Rd
I coefficienti parziali γm e γf tengono conto delle incertezze riguardanti le tolleranze geome-
triche, la variabilita` delle grandezze caratteristiche, l’affidabilita` del modello di calcolo, e
sono ottenuti in modo che la disuguaglianza critica fornisca una probabilita` di fallimento
sufficientemente bassa, in relazione alla classe d’uso (in questo caso Classe II), costo e vita
nominale. Essi sono riassunti nelle seguenti tabelle estrapolate dal capitolo 4 delle Norme
Tecniche. Coefficienti di sicurezza per la resistenza delle membrature e la stabilita`:
Resistenza delle sezioni di Classe I, II, III, IV γM0 =
1, 05
Resistenza all’instabilita` delle membrature γM1 =
1, 05
Resistenza all’instabilita` delle membrature di ponti stradali γM1 =
1, 10
Resistenza, nei riguardi della frattura, delle sezioni tese (indebolite dai fori) γM2
Coefficienti di sicurezza per la verifica delle unioni:
Resistenza dei bulloni
γ2 = 1, 25
Resistenza dei chiodi
Resistenza delle connessioni di perno
Resistenza delle saldature a parziale penetrazione e a cordone d’angolo
Resistenza dei piatti a contatto
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Capitolo 7
Definizione dei materiali
L’edificio e` realizzato attraverso l’utilizzo dei materiali di seguito elencati di cui vengono in-
dicate le caratteristiche meccaniche come previsto dal D.M. Infrastrutture del 14 Gennaio 2008.
7.1 Struttura in cemento armato
7.1.1 Calcestruzzo
Rck = 30 N/mm2 Resistenza caratteristica a compressione
cubica a 28 giorni di maturazione.
fck = 0, 83 ·Rck = 24, 9 N/mm2 Resistenza caratteristica a compressione
cilindrica a 28 giorni di maturazione.
fcm = fck + 8 = 24, 9 + 8 = 32, 9 N/mm2 Valor medio della resistenza caratteristica a
compressione cilindrica.
γc = 1, 5 Coefficiente di sicurezza per il calcestruzzo.
αcc = 0, 85 Coefficiente riduttivo che tiene conto di azioni
di lunga durata.
fcd = fck · [αcc/γc] = 14, 17 N/mm2 Resistenza di calcolo a compressione.
cu = 0, 35% Deformazione a rottura del calcestruzzo.
Ecm = 22000 · [fcm/10]0,3 = 31447 N/mm2 Modulo elastico istantaneo del calcestruzzo.
ν = 0, 2 Coefficiente di Poisson — per cls non
fessurato —.
ρ = 25000 N/m3 Peso per unita` di volume.
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CALCESTRUZZO C25/30
Classe di esposizione XC1
Classe di consistenza S3
Diametro massimo inerti 20 mm
Copriferro minimo 30 mm
7.1.2 Acciaio per armatura del c.a.
Per la realizzazione delle armature del c.a. si utilizza acciaio B450C avente le seguenti
caratteristiche:
fyk = 450 N/mm2 Tensione caratteristica di snervamento.
ftk = 540 N/mm2 Resistenza a trazione per compressione.
fyd = 390 N/mm2 Tensione allo snervamento di progetto.
E = 210000 N/mm2 Modulo elastico.
yd =
fyd
E
= 0, 186 % Deformazione al limite elastico.
7.2 Struttura in acciaio
Per la realizzazione dell’opera si prevede l’utilizzo di acciaio conforme alle norme armonizzate
UNI EN 10025. In particolare, l’intera struttura e` realizzata utilizzando acciaio del tipo S275
(Fe 430). Si riportano di seguito le caratteristiche meccaniche di questa tipologia di acciaio,
come dal §11.3.4 del D.M. 14-01-2008 (per spessori nominali dell’elemento minori di 40 mm).
fyk = 275 N/mm2 Tensione caratteristica di snervamento.
ftk = 430 N/mm2 Tensione caratteristica di rottura.
E = 210000 N/mm2 Modulo elastico.
ν = 0, 3 Coefficiente di Poisson.
a = 12 · 10−6 ◦C−1 Coefficiente di espansione termica lineare.
G = 7850 kg/m3 Densita` di massa.
Per quanto riguarda le caratteristiche geometriche e meccaniche dei bulloni, le caratteristiche
dei materiali di apporto ed i controlli, si dovranno seguire le prescrizioni normative indicate
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al §11.3.4.1 del D.M. 14-01-2008. I bulloni impiegati per le giunture sono bulloni ad alta
resistenza, che garantiscono una tenuta sulla coppia di serraggio applicata. Inoltre per il
trasferimento delle azioni si terra` in considerazione lo sfruttamento dell’attrito, per cui le
unioni realizzate saranno “unioni ad attrito”.
Bulloni classe 4.6 per i tirafondi
fyb = 240 N/mm2 Resistenza allo snervamento.
ftb = 400 N/mm2 Resistenza a rottura.
Bulloni classe 10.9 per i diversi collegamenti e per le imbottiture
fyb = 900 N/mm2 Resistenza allo snervamento.
ftb = 1000 N/mm2 Resistenza a rottura.
Per le parti in calcestruzzo legate all’attacco della colonna–fondazione si impiega il cls
di classe C25/30 (Rck 30 N/mm2) con le seguenti caratteristiche:
fck = 24, 9 N/mm2
fcd = 14, 11 N/mm2
fctk = 1, 79 N/mm2
fctd = 11, 9 N/mm2
fctm = 2, 56 N/mm2
E = 31447 N/mm2
7.3 Legami costitutivi
Per quanto riguarda i legami costitutivi di calcolo sono stati scelti il modello σ− rettangolare
(stress–block) per il calcestruzzo ed il legame elastico–perfettamente plastico indefinito per
l’acciaio come indicato nel Cap. 4.1.2.1.2.2 e Cap 4.1.2.1.2.3 della NTC 2008.
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Figura 7.1: Stress-Block. c4 = 0, 35% e  = 0, 07%.
Figura 7.2: Elastico–perfettamente plastico indefinito. yd = 0, 186%.
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Capitolo 8
Analisi dei carichi
La prima operazione da compiere consiste nell’analisi dei carichi che dovranno essere sopportati
dalle strutture portanti. Il Capitolo 3 della nuova Normativa Italiana riguarda proprio le
azioni: in base alla posizione geografica e altimetrica del sito di costruzione si possono quindi
ricavare le sollecitazioni di progetto per quanto riguarda le azioni di neve, vento e sisma.
Lo stesso capitolo fornisce il valore dei sovraccarichi per gli edifici suddiviso tra le varie
destinazioni d’uso. Dalla scelta dei materiali, delle soluzioni costruttive e dall’analisi del
progetto architettonico si ricavano i pesi a metro quadro degli elementi strutturali e di finitura.
Ai sensi delle disposizioni del D.M. Infrastrutture 14-01-2008, la struttura e` stata dimensionata
e verificata per una vita nominale pari a VN = 50 anni; la norma definisce il calcolo delle
seguenti azioni classificate secondo la variazione delle loro intensita` nel tempo. Di seguito si
riporta il calcolo effettuato per la loro determinazione.
8.1 Azioni permanenti - cemento armato
8.1.1 Solaio interpiano
I pesi propri dei materiali sono valutati in funzione delle caratteristiche geometriche dell’ele-
mento strutturale (area della sezione) e della densita` del materiale stesso.
Carichi permanenti strutturali e non
Materiale Peso (kN/m3) Spessore (m) Peso (kN/m2)
Intonaco 20,0 0,02 0,40
Struttura portante* 0,22 2,90
Guaina impermeabile** 0,01 0,03
Isolante termico** 0,05 0,15
Massetto porta impianti*** 6,0 0,10 0,70
Malta 16,68 0,02 0,33
Pavimentazione 20,0
0,02 0,40
Totale 0,42 4,91
* La struttura portante e` realizzata mediante un solaio in pignatte.
** Il peso e lo spessore, sia della guaina e sia dell’isolante, sono forniti direttamente dal
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catalogo scelto.
*** Al peso al mq del massetto porta impianti si aggiunge un valore indicativo di 0,10 kN/m2
che rappresenta il peso degli impianti.
Carichi accidentali Per edifici destinati a biblioteca si assume Qk = 6, 00 kN/m2.
8.1.2 Solaio di copertura
Carichi permanenti strutturali e non
Materiale Peso (kN/m3) Spessore (m) Peso (kN/m2)
Intonaco 20,0 0,02 0,40
Struttura portante* 0,22 2,90
Guaina impermeabile** 0,01 0,03
Isolante termico** 0,05 0,15
Cls alleggerito 6,0 0,05 0,30
Totale 0,35 3,78
Carichi accidentali Per la copertura si assume Qk = 0, 50 kN/m2.
8.1.3 Elementi divisori interni
Il peso proprio di elementi divisori interni e` stato ragguagliato ad un carico permanente
portato uniformemente distribuito.
Materiale Peso (kN/m3) Spessore (m) Peso (kN/m2)
Intonaco* 20,0 0,02 0,40
Muratura 11,0 0,08 0,88
Totale 0,10 1,28
* Due strati posti sulle due facce del tramezzo, ciascuno di spessore 0,01 m.
Altezza netta = 2,70 m
G2 = 1, 28 · 2, 70 = 3, 46kN/m −→ g2 = 1, 60 kN/m2.
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8.1.4 Tamponamenti esterni
Materiale Peso (kN/m3) Spessore (m) Peso (kN/m2)
Intonaco 20,0 0,02 0,40
Laterizio forato (12 cm) 16,0 0,12 1,92
Isolante termico 0,05 0,15
Guaina impermeabile 0,01 0,03
Intercapedine d’aria 0,0 0,10 0,00
Laterizio forato (8 cm) 11,0 0,08 0,88
Intonaco 20,0 0,02 0,40
Totale 0,40 3,68
Altezza netta = 2,70 m
G1 = 3, 68 · 2, 70 · 0, 85∗ = 8, 45kN/m
* Fattore di riduzione che tiene conto della presenza delle aperture nella muratura.
8.2 Azioni permanenti - acciaio
G1 Peso proprio elementi strutturali
I pesi propri dei materiali sono valutati in funzione delle caratteristiche geometriche dell’ele-
mento strutturale (area della sezione) e della densita` del materiale stesso.
Tutti gli elementi costituenti la struttura metallica sono di acciaio di classe S275 (Fe 430).
G2 Peso proprio elementi non strutturali
Per le pareti di tamponamento lungo i lati dell’edificio si sono ipotizzati dei pannelli di parete
leggera con isolante di spessore 60 mm con un peso per unita` di superficie pari a 10, 64 Kg/m2.
Per la copertura si e` invece ipotizzata una lamiera grecata su cui viene eseguito un getto di
calcestruzzo. Si utilizza una lamiera grecata con soletta collaborante di altezza pari a 9 cm.
La copertura risulta quindi cos`ı composta:
• lamiera grecata tipo EGB210 spessore 1 mm = 0, 13 kN/m2,
• soletta collaborante di 9 cm in cls normale γ = 25 kN/m3,
• massetto in cls cellulare polistirolico di altezza massima 15 cm (cls polistirolico γ =
5 kN/m3) con funzione coibente,
• strato isolante/impermeabilizzante 8 cm e peso ∼ 0 kN/m2,
• letto di ghiaia spessore 8 cm, 1, 2 kN/m2,
• controsoffitto 0, 1 kN/m2.
Si ottiene quindi un peso totale, per unita` di superficie, pari a 3, 75 kN/m2.
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8.3 Azione della neve
Il carico gravante sulla copertura dovuto alla presenza di neve sara` calcolato come segue:
qs = µi · qsk · CE · Ct
dove:
qs e` il carico neve sulla copertura
µi e` il coefficiente di forma della copertura
qsk e` il valore caratteristico di riferimento del carino neve al suolo [KN/m2] per un
periodo di ritorno di 50 anni
CE e` il coefficiente di esposizione
Ct e` il coefficiente termico, che tiene conto delle proprieta` di isolamento termico del
materiale utilizzato in copertura
Figura 8.1: Zone di carico da neve.
Il carico neve al suolo dipende dalle condizioni locali di clima e di esposizione, considerata
la variabilita` delle precipitazioni nevose da zona a zona. In mancanza di adeguate indagini
statistiche e specifici studi locali, che tengano conto sia dell’altezza del manto nevoso che
della sua densita`, il carico di riferimento neve al suolo, per localita` poste a quota inferiore a
1500 m sul livello del mare, non dovra` essere assunto minore di quello calcolato in base alle
espressioni riportate in figura, cui corrispondono valori associati ad un periodo di ritorno pari
a 50 anni. L’altitudine di riferimento as e` la quota del suolo sul livello del mare nel sito di
realizzazione dell’edificio.
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L’edificio in esame e` sito in Pisa; si rientra quindi in ZONA 3. Si ha inoltre as < 200 e dunque
qsk = 0, 60 kN/m2
Il coefficiente di esposizione CE puo` essere utilizzato per modificare il valore del carico neve
in copertura in funzione delle caratteristiche specifiche dell’area in cui sorge l’opera. La
normativa consiglia diversi valori a seconda della zona tipografica. Pisa rientra in classe
normale definita come “Area in cui non e` presente una significativa rimozione di neve sulla
costruzione prodotta dal vento, a causa del terreno, altre costruzioni o alberi”.CE sara` quindi
assunto pari a 1.
Riassumendo:
• µi = 0, 8 essendo la copertura piana
• qsk = 0.60 kN/m2
• CE = 1
• Ct = 1
Si ottiene quindi:
qs = 0, 48kN/m2
8.4 Azione del vento
Il vento, la cui direzione si considera generalmente orizzontale, esercita sulle costruzioni azioni
che variano nel tempo e nello spazio provocando effetti dinamici. Per le costruzioni tali azioni
sono convenzionalmente ricondotte alle azioni statiche equivalenti costituite da pressioni
e depressioni agenti normalmente alle superfici, sia esterne che interne, degli elementi che
compongono la costruzione.
La pressione del vento e` data dall’espressione:
p = qb · ce · cp · cd
Si analizzano ora i singoli coefficienti:
qb = 12ρ · v2B [N/mm2] = 455, 6 N/m2 e` la pressione cinetica di riferimento
dove:
ρ e` la densita` dell’aria assunta convenzionalmente costante pari a 1, 25 Kg/m3,
vb e` la velocita` di riferimento del vento [m/s], che dipende dalla zona geografica in cui
sorge la costruzione in esame.
ce e` il coefficiente di esposizione che dipende dalla topografia del terreno, dalla categoria di
esposizione del sito dove sorge la costruzione, e dall’altezza z sul suolo del punto considerato
(corrisponde all’altezza fuori terra dell’edificio); per calcolare il suo valore, bisogna valutare la
classe di rugosita` del terreno dove si trova la costruzione in esame.
58
8 Analisi dei carichi 8.4 Azione del vento
Nel caso in esame si considera come classe di rugosita` del terreno quella relativa ad aree con
ostacoli diffusi (alberi, case, muri, recinzioni...), ovvero la classe C.
Categoria del sottosuolo kr z0 [m] zmin [m]
III 0,20 0,10 5
Riguardo z si considera l’altezza massima dell’edificio in esame che e` pari a 4 m. Si rientra
nel caso z < zmin e si ha quindi:
ce(z) = ce(zmin)
z = 5m ce(z) = 0, 22 · 1 · ln
(
5
0,10
)
·
[
7 + 1 · ln
(
5
0,10
)]
= 1, 71
avendo posto il coefficiente di topografia ct = 1.
cp e` il coefficiente di forma, funzione della tipologia e della geometria della costruzione e
del suo orientamento rispetto alla direzione del vento.
Per la pressione esterna:
Figura 8.2: Valutazione assunti dal coefficientecpe al variare di α.
Per elementi sopravvento con inclinazione sull’orizzontale 0◦ < α < 20◦ e per elementi
sottovento (intendendo come tali quelli non direttamente investiti dal vento o quelli investiti
da vento radente): cpe = −0, 4
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Per la pressione interna si fa riferimento a costruzioni che hanno una parete con aperture di
superficie minore di 1/3 di quella totale:
cpi = ±0, 2
Figura 8.3: Coefficienti di forma per gli edifici.
cd e` il coefficiente dinamico assunto cautelativamente, per gli edifici di forma regolare non
eccedenti gli 80 metri di altezza, pari a 1.
Definiti tutti i coefficienti e` possibile calcolare la pressione del vento facendo distinzio-
ne per parete sopravento e parete sottovento.
p = 908, 98 · cp [N/m2]
Caso pressione interna
p1 = qb · ce · cp · cd = 455, 62 · 1, 99 · (0, 8− 0, 2) · 1 = 544, 01 [N/m2]
p2 = qb · ce · cp · cd = 455, 62 · 1, 99 · (−0, 4− 0, 2) · 1 = −544, 01 [N/m2]
p3 = qb · ce · cp · cd = 455, 62 · 1, 99 · (−0, 4− 0, 2) · 1 = −544, 01 [N/m2]
Caso depressione interna
p1 = qb · ce · cp · cd = 455, 62 · 1, 99 · (0, 8 + 0, 2) · 1 = 906, 68 [N/m2]
p2 = qb · ce · cp · cd = 455, 62 · 1, 99 · (−0, 4 + 0, 2) · 1 = −181, 37 [N/m2]
p3 = qb · ce · cp · cd = 455, 62 · 1, 99 · (−0, 4 + 0, 2) · 1 = −181, 37 [N/m2]
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8.5 Carico variabile
I carichi variabili comprendono i carichi legati alla destinazione d’uso dell’opera. I modelli di
tali azioni possono essere costituiti da:
• carichi verticali uniformemente distribuiti qk [kN/m2];
• carichi verticali concentrati Qk [kN ];
• carichi orizzontali lineari Hk [kN/m].
Tali valori sono riporti nella Tab. 3.1.II. delle NTC.
Cat. Ambienti qk [kN/m2] Qk [kN ] Hk [kN/m]
E1 Biblioteche, archivi, magazzini, depositi ≥ 6,00 6,00 1,00
H1 Coperture e sottotetti accessibili per la sola
manutenzione
0,50 1,20 1,00
Per quanto riguarda la copertura praticabile si poteva usare un Qk pari a 4 kN . Ipotizzando
un successivo ampliamento della biblioteca, a favore di sicurezza, si e` optato Qk = 6 kN .
8.6 Applicazione delle azioni alla struttura
Struttura in cemento armato
Le azioni determinate sono state applicate alla struttura con il programma Sap 2000 nel
seguente modo:
• I carichi permanenti strutturali (G1) dovuti al peso proprio degli elementi strutturali
della struttura sono calcolati automaticamente dal programma di calcolo in funzione
del tipo di sezione e del materiale. Il peso strutturale del solaio e` stato applicato come
uniformante distribuito sulle travi principali.
• I carichi permanenti non strutturali (G2) relativi alla tramezzatura e alle rifiniture del
solaio (massetto–pavimentazione–intonaco) sono stati applicati come carico uniforme-
mente distribuito sulle travi principali; i carichi relativi alla tamponatura sono stati
applicati come carico uniformemente distribuito sulle travi rovesce lungo il perimetro
dell’edificio in c.a.
• Il carico vento e` stato applicato come carico concentrato nei nodi trave–pilastro in base
alla rispettiva area d’influenza.
• Il carico neve e` stato assegnato come carico uniformemente distribuito sulle travi.
• Il carico accidentale relativo alla manutenzione della copertura e` stato applicato come
carico uniformemente distribuito sulle travi principali.
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• Il carico accidentale relativo alla destinazione d’uso e` stato applicato come carico uni-
formemente distribuito sulle travi principali in base alla loro area d’influenza.
Struttura in acciaio
Le azioni determinate sono state applicate alla struttura con il programma Sap 2000 nel
seguente modo:
• I carichi permanenti strutturali (G1) dovuti al peso proprio degli elementi strutturali
della struttura sono calcolati automaticamente dal programma di calcolo in funzione
del tipo di profilo e del materiale.
• I carichi permanenti non strutturali (G2) relativi al peso della copertura sono stati
applicati come carico uniformemente distribuito sugli arcarecci; il peso della tamponatura
e` stato applicato come carico concentrato nei nodi fra colonna e arcarecci di parete
ipotizzati con un certo interasse.
• Il carico vento e` stato applicato come carico uniformemente distribuito sugli arcarecci
per la componete ortogonale e tangenziale del vento sulla falde di copertura; come
carico concentrato nei nodi fra colonna e arcarecci di parete, ipotizzati con un certo
interasse, per la componente orizzontale del vento agente sulle pareti laterali.
• Il carico neve e` stato assegnato come carico uniformemente distribuito sugli arcarecci in
base alla loro area d’influenza.
• Il carico accidentale relativo alla manutenzione della copertura e` stato applicato come
carico uniformemente distribuito sugli arcarecci in base alla loro area d’influenza.
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8.7 Combinazioni delle azioni
Combinazione fondamentale
γG1 ·G1 + γG2 ·G2 + γP · P + γQ1 ·Qk1 + γQ2 ·Ψ02 ·Qk2 + γQ3 ·Ψ03 ·Qk3 + ..
Combinazione caratteristica rara
G1 +G2 + P +Qk1 + Ψ02 ·Qk2 + Ψ03 ·Qk3 + ..
Combinazione frequente
G1 +G2 + P + Ψ11 ·Qk1 + Ψ22 ·Qk2 + Ψ23 ·Qk3 + ..
Combinazione quasi permanente
G1 +G2 + P + Ψ21 ·Qk1 + Ψ22 ·Qk2 + Ψ23 ·Qk3 + ..
Combinazione sismica
E +G1 +G2 + P + Ψ21 ·Qk1 + Ψ22 ·Qk2 + ..
In normativa sono riportati i valori Ψ0j , Ψ1j , Ψ2j in base alla categoria. Per quanto riguarda
i coefficiente γ la norma fa una distinzione tra EQU, STR e GEO. Trattandosi di verifiche
tese al dimensionamento strutturale si fara` riferimento allo stato limite STR. Per la scelta dei
coefficienti parziali si fara` quindi riferimento alla colonna A1 STR.
Riportiamo di seguito le varie combinazioni che sono state inserite nel modello realizzato con
SAP 2000.
Combinazione sismica
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Combinazione fondamentale
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Combinazione caratteristica rara
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8 Analisi dei carichi 8.7 Combinazioni delle azioni
Combinazione frequente
Combinazione quasi permanente
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Capitolo 9
Azione sismica
Le Norme Tecniche per le Costruzioni, NTC 2008, definiscono l’azione sismica di progetto a
partire dalla pericolosita` sismica di base, relativa al sito di costruzione.
La pericolosita` sismica viene definita in termini di:
• accelerazione orizzontale massima attesa ag in condizioni di campo libero, sul sito di
riferimento rigido, con superficie topografica orizzontale;
• ordinate dello spettro di risposta elastico in accelerazione Se(T ).
Si definisce periodo di riferimento:
VR = VN · CU
dove:
VN e` la vita nominale (numero di anni nel quale la struttura, purche´ soggetta alla manuten-
zione ordinaria, deve poter essere usata per lo scopo alla quale e` destinata);
CU e` il coefficiente d’uso, basato sulla classe d’uso.
Nei confronti delle azioni sismiche, la norma definisce quattro stati limite, che si riferi-
scono alle prestazioni della costruzione nel suo complesso, includendo gli elementi strutturali,
quelli non strutturali e gli impianti. Questi sono:
SLO (stato limite di operativita`),
SLD (stato limite di danno),
SLV (stato limite di salvaguardia della vita),
SLC (stato limite di collasso).
La probabilita` di eccedenza o di superamento nel periodo di riferimento, cui riferirsi per
individuare l’azione sismica agente in ciascuno degli stati limite considerati, sono riportati
nella seguente tabella:
Stati limite PV R: Probabilita` di superamento nel periodo di
riferimento di VR
Stati limite d’esercizio
SLO 81%
SLD 63%
Stati limite ultimi
SLV 10%
SLC 5%
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Una volta ottenuti VR e PV R si puo` determinare TR, ovvero l’intervallo di tempo che
intercorre tra due eventi sismici della stessa intensita`, che dipende dallo stato limite preso in
considerazione.
TR = − VRln(1− PV R)
I parametri spettrali, necessari al fine di definire gli spettri per i siti di riferimento, sono:
- ag [g/10] accelerazione orizzontale massima al sito,
- F0 valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione orizzontale,
- Tc ∗ [s] periodo di inizio del tratto a velocita` costante dello spettro in accelerazione
orizzontale.
I valori di questi parametri sono forniti dalla norma, per tutto il territorio nazionale, in
corrispondenza dei nodi di un reticolo di riferimento, che non distano piu` di 10 km l’uno
dall’altro, individuati dalle coordinate geografiche.
9.1 Il moto sismico e lo spettro di risposta
L’azione sismica e` caratterizzata da tre componenti traslazionali, due orizzontali X e Y , e
una verticale, Z, tra di loro indipendenti.
• Ex, Ey sono le componenti orizzontali, ortogonali fra loro;
• Ez e` la componente verticale che va presa in considerazione solo per alcuni casi particolari
(per esempio fabbricati con travi di luce superiore a 20 m, elementi precompressi, ecc.)
che non riguardano l’edificio da noi preso in esame.
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione delle componenti orizzontali e` descritto dalle
seguenti espressioni:
per 0 ≤ T < TB
Se(T ) = ag · S · η · F0 ·
[
T
TB
+
1
η · F0 ·
(
1− T
TB
)]
per TB ≤ T ≤ TC
Se(T ) = ag · S · η · F0
per TC ≤ T ≤ TD
Se(T ) = ag · S · η · F0 ·
(
TC
T
)
per TD ≤ T
Se(T ) = ag · S · η · F0 ·
(
TC · TD
T 2
)
in cui Se(T ) e` l’ordinata dello spettro di risposta elastico e T e` il periodo proprio dell’oscillatore.
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Figura 9.1: Un esempio di spettro di risposta.
9.2 Concetti base della progettazione sismica
Le azioni indotte sulle costruzioni dai sismi corrispondenti a lunghi periodi di ritorno sono
molto elevate, pressoche´ insostenibili in campo elastico. Per questo motivo le strutture vengono
progettate per resistenze inferiori, fino al 15-20% di quelle corrispondenti alla risposta elastica
al terremoto di progetto. Ne deriva che la struttura deve essere in grado di far fronte al
terremoto deformandosi plasticamente e dissipando energia.
Capacity Design L’ammissibilita` di un criterio di progettazione in cui si fa conto non
solo sulle risorse di resistenza ma anche su quelle di deformabilita` in campo post–elastico,
capacity design, presuppone che la struttura nel suo complesso sia capace di garantire un
comportamento globalmente duttile, cioe` sia in grado di deformarsi in modo anche permanente
prima di giungere al collasso. Via via che le azioni aumentano di intensita` si verificano quindi
una serie di meccanismi duttili prima della formazione del meccanismo globale. Risulta quindi
necessario che la struttura possa sviluppare un gran numero di cerniere, cosa che avviene se
le cerniere si verificano prima nelle travi che nei pilastri.
Si stabilisce una gerarchia delle resistenze al fine di garantire la voluta sequenza nella
formazione dei meccanismi di crisi: nelle cerniere plastiche si deve avere una resistenza a
taglio maggiore della resistenza a flessione, la resistenza dei pilastri deve essere superiore a
quella delle travi che concorrono al nodo.
9.3 Metodi di analisi
La normativa individua 4 tipi di analisi:
1. lineare;
2. non lineare;
3. statica;
4. dinamica.
9.3.1 Analisi statica lineare
Questo tipo di analisi si applica quando:
la struttura e` regolare;
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se il periodo di vibrazione fondamentale e` : T ≤ 2, 5TC oppure T ≤ TD
I passaggi da effettuare sono:
1. calcolo del periodo di vibrazione fondamentale T,
2. ricerca dei parametri, funzione del sito,
3. verifica condizioni di applicazioni del metodo statico lineare,
4. valutazione dello spettro elastico di risposta,
5. calcolo della forza totale sismica.
1. Calcolo del periodo di vibrazione fondamentale T: la norma per strutture regolari con
h < 40 m fornisce un valore di T , indicato con T1, pari a:
T1 = C ·H 34
dove:
H e` l’altezza dell’edificio valutata dal piano d’imposta della fondazione,
C e` il coefficiente della struttura.
La forza da applicare a ciascuna massa della costruzione e` data dalla formula seguente:
Fi =
Fh · zi ·Wi∑
j zj ·Wj
dove:
Fh = Sd(T1) ·
(
Wtot
g
)
· λ
g e` l’accelerazione di gravita`
W e` il peso sismico della costruzione
λ = 0, 85, se si hanno 3 orizzontamenti; λ = 1 in tutti gli altri casi
Wi, Wj sono i pesi sismici dei vari livelli degli impalcati
zi, zj sono le quote degli impalcati rispetto al piano di imposta della fondazione
9.3.2 Analisi dinamica lineare
Questo tipo di analisi prevede i seguenti passi:
• Calcolo della matrice di massa e rigidezza.
• Calcolo delle pulsazioni proprie della struttura. Si riconduce il problema alla ricerca
degli autovalori.
[M ]{ ¨x(t)}+ [k]{x(t)} = {∅}
Si impone la condizione:
det
∣∣∣∣− [M ][Ω2] + [k]∣∣∣∣ = 0
Si trovano gli autovalori ωi da cui le forme modali {φi} a meno di una costante.
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• Calcolo del fattore di partecipazione γj e della massa partecipante M˜j :
γj =
{φj}T [M ]{R}
{φj}T [M ]{φj}
M˜j =
(
{φj}T [M ]{R}
)2
{φj}T [M ]{φj}
• Calcolo dei periodi propri della struttura:
T =
2pi
ω
• Calcolo dello spettro di risposta. La forza statica associata al primo modo di vibrare e`
data dalla relazione:
{Fmaxs,1 } = [M ] {φ1} γ1 Sad(T1; ξ1)
• Calcolo e combinazione degli effetti.
Si hanno a disposizione due differenti combinazione, la SRSS (radice quadrata della somma dei
quadrati) e al CQC (combinazione quadratica completa). La SRSS, presente nella circolare,
si usa quando i modi sono indipendenti, ovvero i periodi successivi sono diversi per almeno il
10%.
E =
√
ΣiE2i
La CQC si usa quando i modi sono indipendenti
E =
√
ΣjΣiρij · Ei · Ej
con Ei, Ej valori degli effetti relativi ai modi i, j,
ρij coefficiente di correlazione tra il modo i e il modo j, funzione dello smorzamento viscoso
dei modi ξi, ξj e di βij. Il fatto che i modi sono dipendenti si vede dal parametro βj :
βij =
Tj
Ti
Al fine di ottenere risultati sufficientemente approssimati, si devono considerare tutti i modi
con massa partecipante significativa, superiore al 5%, e comunque un numero di modi la cui
massa partecipante totale sia superiore all’85%.
9.4 Parametri del sito
I parametri necessari dipendono dal luogo in cui e` situato l’edificio preso in esame. Il terreno
in cui si trova l’edificio ha un’amplificazione stratigrafica che corrisponde ad una categoria di
tipo B (vedi normativa, cap. 3, Tab. 3.2.II), inoltre le coordinate relative all’edificio sono:
Latitudine 43.7118◦
Longitudine 10,4147◦
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Figura 9.2: Comune di Pisa, caratteristiche del sito.
SLD In funzione del tempo di ritorno TR, di 50 anni, mediante il programma NTC, ricaviamo
i seguenti dati:
• ag = 0, 048 e` l’accelerazione orizzontale massima al sito,
• F0 = 2, 548 e` il valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione
orizzontale,
• T ∗C = 0, 249s e` il periodo di inizio del tratto a velocita` costante dello spettro in
accelerazione orizzontale,
• q = 1 e` il fattore di struttura,
• η = 1.
Pisa ricade nella categoria di sottosuolo B e nella categoria topografica T1.
Categoria B: rocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni
a grana fina molto consistenti con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale
miglioramento delle proprieta` meccaniche con la profondita` e da valori di Vs,30 compresi tra
360 m/s e 800 m/s (ovvero NSPT,30 > 50 nei terreni a grana grossa e cu,30 > 250kPa nei
terreni a grana fina).
Categoria topografica T1: superficie pianeggiante, pendii e rilievi isolati con inclinazio-
ne media i ≤ 15◦.
Si ha che:
Categoria del sottosuolo SS CC
B 1, 00 ≤
1, 40− 0, 40 · F0 ·
ag
g
≤ 1, 20
1, 10 · (T ∗C)−0,20
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Categoria topografica ST
T1 1
Si ha inoltre che:
TC = CC · T ∗C
TB =
TC
3
TD = 4, 0 ·
(
ag
g
)
+ 1, 6
S = SS · ST
Tabella riassuntiva dei dati:
ag F0 T
∗
C CC SS ST TC TB TD S
0,048g 2,548 0,249 1,420 1,2 1 0,396 0,132 2,072 1,2
Figura 9.3: Spettro di risposta, SLD.
SLV I dati riportati sino ad ora sono relativi agli SLD. Riportiamo di seguito i valori per
quanto riguarda gli SLV.
• q = 1,
• η = 1.
ag F0 T
∗
C CC SS ST TC TB TD S
0,118g 2,404 0,279 1,452 1,2 1 0,396 0,132 2,401 1,2
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Figura 9.4: Spettro di risposta, SLV.
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Capitolo 10
Verifiche solaio
Il solaio scelto e` composto da travetti costituiti da tralicci in acciaio elettrosaldato solidarizzati
ai fondelli in laterizio mediante un getto di malta cementizia vibrata; la struttura del traliccio
assicura inoltre un perfetto avvolgimento dei tondini inferiori da parte della malta garantendo
la massima sicurezza e affidabilita` nella fase di montaggio del solaio. Si riporta lo schema del
solaio considerato qui di seguito:
Figura 10.1: Schema del solaio.
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L’altezza del solaio e` stata dimensionata con la nota formula pratica in funzione della luce
del solaio:
Hsolaio = L20÷25 = 25 cm
Si e` considerata l’altezza maggiore pari a 25 cm per cui il solaio risulta composto da pignatte
alte 19 cm e da una caldana di 6 cm in cui verra` inserita una rete elettrosaldata di diametro
6 mm e passo 20x20 avente il compito di ripartire i carichi verticali.
Limitazioni geometriche secondo normativa § C4.1.9.1.2 Limiti dimensionali
Le varie parti del solaio devono rispettare i seguenti limiti dimensionali:
• la larghezza delle nervature deve essere non minore di 1/8 del loro interasse e comunque
non inferiore a 80 mm. Nel caso di produzione di serie in stabilimento di pannelli solaio
completi, il limite puo` scendere a 50 mm;
• l’interasse delle nervature deve essere non maggiore di 15 volte lo spessore della soletta;
• la dimensione massima del blocco di laterizio non deve essere maggiore di 520 mm.
Figura 10.2: Schema del solaio.
Larghezza nervatura: b = 13 cm
Interasse nervatura: B = 50 cm
Spessore soletta: s = 6 cm
Verifica del rispetto delle limitazioni:
• b ≥ 1/8B = 6, 25 cm e b ≥ 8 cm
• B ≤ 15 s = 90 cm
• s ≥ 4 cm
Al fine di eseguire le verifiche la sezione a T del solaio e` stata modellata come una trave
semplicemente appoggiata e per ottenere il massimo momento positivo nella sezione di
mezzeria e il massimo momento negativo nella sezione di appoggio si e` tenuto conto del fatto
che i carichi accidentali subiscono variazione nel tempo e percio` si e` ricorso alla Teoria della
linea d’influenza. Le linee di influenza sono diagrammi che ci forniscono per ogni sezione il
valore di una caratteristica della sollecitazione o di uno spostamento al variare di un carico
mobile. Noi siamo interessati pero` al solo andamento qualitativo per sapere dove posizionare
i carichi e andremo a considerare la Teoria di Land la quale afferma che per ottenere la linea
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d’influenza di una precisa caratteristica della sollecitazione in una determinata sezione vasta
porre in questa sezione una sconnessione interna tale da annullare la specifica caratteristica
della sollecitazione di cui vogliamo determinare la linea d’influenza. Da questa teoria lo
schema statico del solaio sara` quello di una trave continua su 6 appoggi, avendo 5 campate.
Il primo passo consiste nel predimensionare l’armatura. Stabilite le caratteristiche in oggetto
(base, altezza, copriferro), e` necessario avanzare una prima ipotesi relativamente all’area di
armatura tesa da inserire, in modo che sia:
As,min =
MEd
0, 9 · h · fyd
dove:
Med e` il momento flettente sollecitante della sezione i cui valori sono stati individuati mediante
il programma di calcolo Sap 2000;
h e` l’altezza della sezione;
fyd e` la resistenza caratteristica dell’acciaio.
Per le due sezioni di appoggio di estremita`, per le quali il programma fornisce una valore del
momento prossimo a zero, si considera un momento sollecitante negativo pari a:
Med =
q · l2
12
dove:
q e` il carico che grava sulla trave e che varia a seconda della combinazione che si sta
considerando;
l e` la lunghezza della trave.
Figura 10.3: Solaio.
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10.1 Predimensionamento
Per il predimensionamento si fa riferimento alla formula di Belluzzi che fornisce un valore
minimo di armatura.
As,min =
Med
0, 72 · d · fyk
Si sono presi in considerazione due solai, il primo su cui grava la struttura in acciaio e il
secondo corrispondente al solaio di copertura.
Solaio
Trave z M+Ed M
−
Ed b d fyk fyd As,min Ferri
0 16365000 130 229,59 2 ϕ 14
1 2500 16314500 500 220 450 301,3 228,88 2 ϕ 14
6000 21975900 130 308,3 3 ϕ 14
0 21975900 130 308,3 3 ϕ 14
2 3000 6938000 500 220 450 391,3 97,33 1 ϕ 14
6000 16602300 130 232,92 2 ϕ 14
0 16602300 130 232,92 2 ϕ 14
3 3000 9624800 500 250 450 391,3 135,03 1 ϕ 14
6000 16602300 130 232,92 2 ϕ 14
0 16602300 130 232,92 2 ϕ 14
4 3000 6938000 500 220 450 391,3 97,33 1 ϕ 14
6000 21975900 130 308,3 3 ϕ 14
0 21975900 130 308,3 3 ϕ 14
5 3800 16143300 500 220 450 391,3 226,48 2 ϕ 14
6000 16365000 130 229,59 2 ϕ 14
Tabella 10.1: Predimensionamento solaio.
10.2 Verifica a flessione
Al fine di eseguire la verifica agli stati limiti ultimi deve risultare:
MRd ≥MSd
dove:
MRd e` il valore di calcolo del momento resistente,
MSd e` il valore di calcolo della componente flettente dell’azione.
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Solaio
Tr. z ferri y εs εs > εyd
y
d < 0, 653 MRd MRd > MEd
0 2 ϕ 14 88,89 0,0039 VERO VERO 18476178,18 VERO
1 2500 2 ϕ 14 21,33 0,0275 VERO VERO 21730095,25 VERO
6000 3 ϕ 14 133,34 0,0015 VERO VERO 24503164,89 VERO
0 3 ϕ 14 133,34 0,0015 VERO VERO 102096520,39 VERO
2 3000 1 ϕ 14 10,67 0,0585 VERO VERO 2669264,59 VERO
6000 2 ϕ 14 88,89 0,0039 VERO VERO 76984075,73 VERO
0 2 ϕ 14 88,89 0,0039 VERO VERO 18476178,18 VERO
3 3000 1 ϕ 14 10,67 0,0585 VERO VERO 11121935,81 VERO
6000 2 ϕ 14 88,89 0,0039 VERO VERO 18476178,18 VERO
0 2 ϕ 14 88,89 0,0039 VERO VERO 76985075,73 VERO
4 3000 1 ϕ 14 10,67 0,0585 VERO VERO 2669264,69 VERO
6000 3 ϕ 14 133,34 0,0015 VERO VERO 102096520,39 VERO
0 3 ϕ 14 133,34 0,0015 VERO VERO 24503164,89 VERO
5 3600 2 ϕ 14 21,33 0,0275 VERO VERO 21730095,25 VERO
6000 2 ϕ 14 88,89 0,0039 VERO VERO 18476178,18 VERO
Tabella 10.2: Verifica solaio.
Per la valutazione della resistenza di una sezione presso–inflessa, si adotteranno le seguenti
ipotesi:
• conservazione delle sezioni piane,
• perfetta aderenza tra acciaio e calcestruzzo,
• resistenza a trazione del calcestruzzo nulla,
• rottura del calcestruzzo determinata dal raggiungimento della sua capacita` deformativa
ultima a compressione,
• rottura dell’armatura tesa determinata dal raggiungimento della sua capacita` deforma-
tiva ultima.
La rottura della sezione deve essere una rottura di tipo duttile, si deve quindi snervare l’acciaio
e non il calcestruzzo. Affinche´ cio` sia possibile si devono essere soddisfatte le seguenti ipotesi:
1. εc = εcu.
2. la rottura deve essere bilanciata quindi εs ≥ εyd.
3. l’asse neutro deve tagliare la soletta o al limite la costola del solaio per un valore pari a
y ≤ 1, 25 · s (con s spessore del solaio).n
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Per la determinazione del momento resistenteMRd si considera il diagramma delle deformazioni
della sezione a T con cui e` stato schematizzato il solaio e si impone l’equilibrio alla rotazione
di tale sezione. Detta T la forza di trazione e C quella di compressione, agenti sulla sezione,
si ha:
C = 0, 81 · fcd · y ·B
T = As · fyd
Il dato incognito e` y, ovvero la posizione dell’asse neutro, e puo` essere determinato imponendo
l’equilibrio alla traslazione dell’intera sezione.
NEd = C − T = 0
C = T
0, 8 · fcd · y ·B = As · fyd
y =
As · fyd
0, 8 · fcd ·B
Nota la posizione dell’asse neutro si passa alla determinazione del momento resistente, ricavato
imponendo l’equilibrio alla rotazione della sezione. Detta d l’altezza utile della sezione si ha:
MRd = C · (d− 0, 4y) = 0, 8 · fcd · b · y · (d− 0, 4y)
10.3 Verifica a deformabilita`
La verifica e` stata eseguita secondo quanto specificato dalla Circolare delle NTC 2008, §
C4.1.2.2.2.
Il calcolo della deformazione flessionale di solai e travi si effettua in genere mediante inte-
grazione delle curvature tenendo conto della viscosita` del calcestruzzo e, se del caso, degli
effetti del ritiro. Per il calcolo delle deformazioni flessionali si considera lo stato non fessurato
(sezione interamente reagente) per tutte le parti della struttura per le quali, nelle condizioni
di carico considerate, le tensioni di trazione nel calcestruzzo non superano la sua resistenza
media fctm a trazione. Per le altre parti si fa riferimento allo stato fessurato, potendosi
considerare l’effetto irrigidente del calcestruzzo teso fra le strutture. Detto pf il valore assunto
dal parametro di deformazione nella membratura interamente fessurata e p il valore assunto da
detto parametro nella membratura interamente reagente, il valore di calcolo p∗ del parametro
e` dato da:
p∗ = ζ · pf + (1− ζ) · p
in cui:
ζ = 1− cβ2
Il fattore β e` il rapporto tra il momento di fessurazione Mf e il momento flettente effettivo o
il rapporto tra la forza normale di fessurazione Nf e la forza normale effettiva, a seconda che
la membratura sia soggetta a flessione o a trazione.
Per cio` che riguarda la salvaguardia dell’aspetto e della funzionalita` dell’opera, le frecce
di travi e solai, calcolate sotto la condizioni quasi permanente dei carichi, non dovrebbero
superare il limite di 1/250 della luce.
Per travi e solai con luci non superiori a 10 m e` possibile omettere la verifica delle inflessioni,
ritenendola implicitamente soddisfatta, se il rapporto di snellezza λ = lh tra luce e altezza
rispetta la limitazione:
λ ≤ K
[
11 +
0, 0015 · fck
ρ+ ρ′
]
·
[
500 ·As,eff
fyk ·As,calc
]
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dove fck e` la resistenza caratteristica a compressione del cls in MPa, ρ e ρ′ sono i rapporti
d’armatura tesa e compressa, fyk e` la tensione di snervamento caratteristica dell’armatura
(in MPa) e K e` un coefficiente correttivo che dipende dallo schema strutturale.
I valori da attribuire a K sono riportati in normativa, insieme con i valori limiti di λ nel
caso di calcestruzzo molto sollecitato o poco sollecitato. Per sezioni a T aventi larghezza del-
l’ala maggiore di tre volte lo spessore dell’anima, i valori tabellati devono essere ridotti del 20%.
Hsolaio 300 mm
Hsoletta 60 mm
Bsoletta 500 mm
bw 150 mm
c 30 mm
d 270 mm
A 66000 mm2
fyd 390 N/mm2
fck 30 N/mm2
fyk 450 N/mm2
As,eff 307,42 mm2
ρarmatura tesa 0,0001 (%)
K 1,5
Si ottiene un valore limite di 27,58 e con la riduzione del 20% si ha 22,06. Risulta essere:
20, 00 < 22, 06
Si omette quindi la verifica perche´ implicitamente soddisfatta.
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Capitolo 11
Verifica trave longitudinale
In base all’orditura del solaio si possono distinguere due tipologie di travi: le travi longitudinali
e quelle trasversali.
Figura 11.1: Pianta primo impalcato.
Si riporta di seguito il particolare delle travate in cui si indicano le armature utilizzate.
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11 Verifica trave longitudinale
Figura 11.3: Particolare sezione trave e staffe.
Le armature minime sono state calcolate in base alle prescrizioni delle NTC come riportato
in seguito.
L’area dell’armatura longitudinale in zona tesa non deve essere inferiore a (§ 4.1.6.1.1):
As,min = 0, 26 · fctm
fyk
· bt · d
dove:
bt rappresenta la larghezza media della zona tesa,
d e` l’altezza utile della sezione,
fctm e` il valore medio della resistenza a trazione assiale,
fyk e` il valore caratteristico della resistenza a trazione dell’armatura ordinaria.
L’area di armatura tesa o compressa non deve superare individualmente:
As,max = 0, 04 ·Ac
essendo Ac l’area della sezione trasversale di calcestruzzo.
Le travi devono inoltre prevedere armatura trasversale costituita da staffe con sezione
complessiva non inferiore a Astb mm2/m essendo b lo spessore minimo dell’anima in millime-
tri, con un minimo di tre staffe al metro e comunque passo non superiore a 0,8 volte l’altezza
utile della sezione.
Per progettazione in zona sismica la norma prevede ulteriori limitazioni (§ 7.4.6.2.1). Relati-
vamente alle armature longitudinali si impone l’utilizzo di almeno due barre di diametro non
inferiore a 14 mm, sia superiormente che inferiormente per tutta la lunghezza della trave.
In ogni sezione della trave, salvo adeguate giustificazioni, il rapporto geometrico ρ relativo
all’armatura tesa deve essere compreso entro i seguenti limiti:
1, 4
fyk
< ρ < ρcomp +
3, 5
fyk
dove:
ρ e` il rapporto geometrico relativo all’armatura tesa,
ρcomp e` il rapporto geometrico relativo all’armatura compressa,
fyk e` la tensione caratteristica di snervamento dell’acciaio in MPa.
Nelle zone critiche della trave deve essere ρcomp ≤ 1, 2ρ e comunque ≤ 0, 25ρ.
Per le armature trasversali, si prevedono nella zona critica staffe di contenimento. La
prima staffa non deve distare piu` di 5 cm dalla sezione a filo pilastro; le successive devono
essere disposte ad un passo non superiore alla minore tra le seguenti grandezze:
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• un quarto dell’altezza utile della sezione trasversale;
• 175 e 225 mm, rispettivamente per CD“A” e CD“B”;
• 6 volte e 8 volte il diametro minimo delle barre longitudinali considerate ai fini delle
verifiche, rispettivamente per CD“A” e CD“B”;
• 24 volte il diametro delle armature trasversali.
Armatura in zona tesa Armatura in zona compressa Armatura tot
ferri Aeff ferri Aeff Tesa e compressa
3 φ 16 603 3 φ 16 603 1206
3 φ 16 603 3 φ 16 603 1206
3 φ 16 603 3 φ 16 603 1206
3 φ 16 603 3 φ 16 603 1206
3 φ 16 603 3 φ 16 603 1206
3 φ 16 603 3 φ 16 603 1206
3 φ 16 603 3 φ 16 603 1206
3 φ 16 603 3 φ 16 603 1206
3 φ 16 603 3 φ 16 603 1206
Tabella 11.1: Armatura effettiva in zona tesa e compressa.
11.1 Calcolo copriferro
Il copriferro riveste una grande importanza per la corretta progettazione delle strutture di
calcestruzzo. La protezione delle armature contro la corrosione dipende in larga misura dalla
qualita` ed in particolar modo dalla compattezza del calcestruzzo utilizzato e dallo spessore
del copriferro. Il valore nominale del copriferro e` dato dalla seguente relazione:
cnom = cmin + ∆cdev
essendo cmin il valore minimo del copriferro e ∆cdev la tolleranza di esecuzione relativa al
copriferro. Il valore minimo del copriferro deve garantire:
• la trasmissione degli sforzi tra armature e calcestruzzo;
• la protezione dell’armatura nei confronti dei fenomeni corrosivi;
• la resistenza al fuoco.
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Vale la relazione:
cmin = max{cmin,b; cmin,dur + ∆cdur,γ −∆cdur,st −∆cdur,add; 10 mm}
con:
cmin,b copriferro minimo necessario per l’aderenza delle armature,
cmin,dur copriferro minimo correlato alle condizioni ambientali, ∆cdur,γ valore aggiuntivo del
copriferro legato alla sicurezza,
∆cdur,st riduzione del copriferro connessa all’uso di acciaio inossidabile,
∆cdur,add riduzione del copriferro dovuta all’adozione di una protezione aggiuntiva sul calce-
struzzo.
I valori di cmin,b vengono fissati per le armature ordinarie pari al diametro della barra
nel caso di barre singole. I valori di cmin,dur sono riportati nell’Eurocodice in funzione
della classe strutturale e della classe di esposizione. Per quanto riguarda ∆cdur,γ , ∆cdur,st e
∆cdur,add si assumeranno pari a 0.
Copriferro staffe Avendo assunto staffe φ = 8 si ha:
cmin,b = 8 mm
Dal prospetto 4.4N – EC2 si ottiene:
cmin,dur = 15 mm
Segue quindi:
cmin = max{8; 15; 10} = 15 mm
Si ha inoltre ∆cdev = 10 mm da cui si ottiene un cnom = 25 mm.
Copriferro barre longitudinali Avendo assunto staffe φ = 16 si ha:
cmin,b = 16 mm
Dal prospetto 4.4N – EC2 si ottiene:
cmin,dur = 15 mm
Segue quindi:
cmin = max{16; 15; 10} = 16 mm
Si ha inoltre ∆cdev = 10 mm da cui si ottiene un cnom = 26 mm.
Si nota che nel nostro caso e` dominate il copriferro delle staffe. Il copriferro delle bar-
re longitudinali vale:
cnom = 30 mm
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11.2 Verifiche SLU
11.2.1 Verifica a flessione retta
Sezione d’appoggio Considerando tutte le combinazioni di carico agli SLU il massimo
momento negativo e` pari a -101,89 kNm (SLU2), presente nella trave di estremita`. Per
incassare questo sforzo e` necessaria un’armatura composta da 5 φ 16 nella parte superiore e 3
φ 16 in quella inferiore.
MRd = 135, 00 kNm > 101, 89 kNm
Sezione di mezzeria Considerando tutte le combinazioni di carico agli SLU il massimo
momento positivo e` pari a 61,39 kNm (SLU3). Per incassare questo sforzo e` necessaria
un’armatura composta da 3 φ 14 nella parte superiore e 4 φ in quella inferiore.
MRd = 82, 07 kNm > 61, 39 kNm
11.2.2 Verifica a taglio
Trattandosi di travi dotate di specifica armatura trasversale resistente a taglio, la resistenza
a taglio VRd e` valutata considerando una schematizzazione a traliccio. Gli elementi resistenti
dell’ideale traliccio sono: le armature trasversali, le armature longitudinali, il corrente
compresso di calcestruzzo e i puntoni d’anima inclinati. L’inclinazione θ dei puntoni di cls
rispetto all’asse della trave deve rispetta i limiti seguenti:
1 ≤ cot θ ≤ 2, 5
La verifica di resistenza si pone con:
VRd ≥ VEd
dove VEd e` il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente.
VRd e` il minimo tra la resistenza di calcolo a taglio trazione VRsd e la resistenza di calcolo a
taglio compressione VRcd calcolati come segue:
VRsd = 0, 9 · d · Ast
s
fyd · (cotα+ cot θ) · sinα
VRcd = 0, 9 · d ·B · αc · f ′cd ·
(cotα+ cot θ)
1 + cot2 θ
Le travi risultano armate a taglio mediante staffe di diametro φ 8, nel rispetto delle limitazioni
per quanto riguarda il passo:
• passo staffe: 300 mm,
• passo staffe zona critica: 120 mm,
• lunghezza zona critica: 650 mm
Nel caso specifico si hanno staffe φ 8 passo 30 nella zona non critica e φ 8 passo 12 in zona
critica.
Riportiamo di seguito la verifica per la zona critica. Considerando tutte le possibili combina-
zioni il massimo taglio e` pari a 89.90 kN per la combinazione SLU1.
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Il valore di α e` assunto pari a 90◦ e quindi cotgα = 0 e sinα = 1. Si assume inoltre
αc = 1, valore valido per membrature compresse, θ = 45◦.
Risulta essere:
VRsd = 541, 11 kN
VRcd = 349, 54 kN
La verifica risulta quindi essere soddisfatta.
11.3 Verifica SLE
11.3.1 Verifica alle tensioni di esercizio
Sezione d’appoggio
Considerando la combinazione rara il massimo momento negativo e` pari a -25.37 kNm (SLE2).
Le tensioni determinate nel cls e nell’acciaio sono inferiori ai limiti quindi la sezione risulta
verificata.
σc = −2, 82 < 0, 6fck = 15 N
mm2
σs = 75, 51 < 0, 8fyk = 360
N
mm2
Considerando la combinazione quasi permanente il massimo momento e` pari a -22,15 kNm
(SLE15).
σc = −2, 48 < 0, 45fck = 11, 25 N
mm2
Sezione di mezzeria
Considerando la combinazione rara il massimo momento positivo e` pari a 18.82 kNm (SLE12).
Le tensioni determinate nel cls e nell’acciaio sono inferiori ai limiti quindi la sezione risulta
verificata.
σc = −2, 39 < 0, 6fck = 15 N
mm2
σs = 88, 80 < 0, 8fyk = 360
N
mm2
Considerando la combinazione quasi permanente il massimo momento positivo e` pari a 15,33
kNm.
σc = −1, 99 < 0, 45fck = 11, 25 N
mm2
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11.4 Verifica a fessurazione
Al punto 4.1.2.2.4 le Norme Tecniche definiscono i seguenti stati limite di fessurazione:
• stato limite di decompressione nel quale, per la combinazione di azioni prescelta, la
tensione normale e` ovunque di compressione o al piu` uguale a 0;
• stato limite di formazione delle fessure, nel quale, per la combinazione di azione prescelta,
la tensione normale di trazione nella fibra piu` sollecitata e`:
σt =
fctm
1, 2
• stato limite di apertura delle fessure, nel quale, per la combinazione di azioni prescelta,
il valore limite di apertura delle fessure e` pari ad uno dei seguenti valori nominali:
w1 = 0, 2 mm
w2 = 0, 3 mm
w3 = 0, 4 mm
La scelta dello stato limite di fessurazione e` definito in una tabella presente nelle NTC in
funzione delle condizioni ambientali e della sensibilita` delle armature alla corrosione.
Il valore di calcolo di apertura delle fessure wd non deve quindi superare i valori nominali w1,
w2 e w3. Il valore di calcolo e` dato da:
wd = 1, 7 wm
dove wm rappresenta l’ampiezza media delle fessure calcolata come:
wm = εsm ·∆sm
εsm e` la deformazione media delle barre d’armatura e ∆sme` la distanza media tra le fessure.
εsm − εcm ≥ 0, 6 · σs
Es
dove εcm e` la deformata media del cls tra le lesioni e σs e` la tensione nell’acciaio calcolata in
sezione parzializzata.
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Trave z M+ M− b As σs Ac ρ
0 15676200 300 1205,76 38,473 60000 0,02010
T1 3000 9445200 300 1004,80 31,110 60000 0,01675
6000 4808400 300 803,84 15,837 60000 0,01675
0 12721300 300 1004,80 41,90 60000 0,01675
T2 3000 5988800 300 1004,80 19,725 60000 0,01675
6000 14676100 300 1004,80 36,018 60000 0,01675
0 12894200 300 1004,80 42,470 60000 0,01675
T3 3000 6788200 300 1004,80 22,358 60000 0,01675
6000 12904300 300 1004,80 42,503 60000 0,01675
0 13619100 300 1205,76 44,857 60000 0,01675
T4 3000 6555100 300 803,84 21,590 60000 0,01675
6000 12645700 300 1205,76 341,651 60000 0,01675
0 13622300 300 1004,80 44,868 60000 0,01675
T5 3000 6278400 300 1004,80 20,679 60000 0,01675
6000 13195900 300 1004,80 43,653 60000 0,01675
Tabella 11.2: Verifica a fessurazione.
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εsm ∆sm wd wd < 0, 3
0,0001099 237,43 0,04 VERO
0,0000889 261,12 0,04 VERO
0,0000452 261,12 0,02 VERO
0,0001197 261,12 0,05 VERO
0,0000564 261,12 0,03 VERO
0,0001029 261,12 0,05 VERO
0,0001213 261,12 0,05 VERO
0,0000639 261,12 0,03 VERO
0,0001214 261,12 0,05 VERO
0,0001282 261,12 0,06 VERO
0,0000617 261,12 0,03 VERO
0,0001190 261,12 0,06 VERO
0,0001282 261,12 0,05 VERO
0,0000617 261,12 0,03 VERO
0,0001190 261,12 0,06 VERO
Tabella 11.3: Verifica a fessurazione.
11.5 Verifica a deformabilita`
Il calcolo della deformazione flessionale si effettua tenendo conto della viscosita` del calcestruzzo
e degli effetti del ritiro. Per il calcolo delle deformazioni flessionali si considera lo stato non
fessurato (sezione interamente reagente) per tutte le parti della struttura per le quali le
tensioni di trazione nel cls non superano la resistenza media fctm a trazione. Per le altre
parti si fa riferimento allo stato fessurato, potendosi considerare l’effetto irrigidente del cls
teso tra le fessure.
Per cio` che riguarda la salvaguardia dell’aspetto e della funzionalita` dell’opera, le frecce
di travi e solai, calcolate sotto la condizioni quasi permanente dei carichi, non dovrebbero
superare il limite di 1/250 della luce.
Per travi e solai con luci non superiori a 10 m e` possibile omettere la verifica delle inflessioni,
ritenendola implicitamente soddisfatta, se il rapporto di snellezza λ = lh tra luce e altezza
rispetta la limitazione:
λ ≤ K
[
11 +
0, 0015 · fck
ρ+ ρ′
]
·
[
500 ·As,eff
fyk ·As,calc
]
dove fck e` la resistenza caratteristica a compressione del cls in MPa, ρ e ρ′ sono i rapporti
d’armatura tesa e compressa, fyk e` la tensione di snervamento caratteristica dell’armatura
(in MPa) e K e` un coefficiente correttivo che dipende dallo schema strutturale.
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As,eff 804 mm2
A′s,eff 603 mm
2
As,calc 673 mm2
ρarmatura tesa 0,00574
ρ′armatura compressa 0,00431
k 1,3
λlimite 26
λmax 25,37
Nel nostro caso si ha λ = 15 e la verifica puo` quindi essere omessa.
11.6 Ancoraggio
L’ancoraggio di ciascuna barra longitudinale deve essere tale da permettere la corretta
trasmissione al calcestruzzo, per aderenza, della forza presente nella barra stessa; devono
essere evitati fessurazioni longitudinali e distacchi del cls.
La lunghezza di ancoraggio di base necessaria lb,rqd di una barra vale:
lb,rqd =
φ
4
· σsd
fbd
dove:
σsd e` la tensione di progetto nella barra all’inizio della lunghezza di ancoraggio;
fbd e` la tensione di aderenza ultima, espressa dalla relazione:
fbd = 2, 25 · η1 · η2 · fctd
con:
fctd valore di progetto della resistenza a trazione del cls,
η1 coefficiente che tiene conto delle condizioni di aderenza della barra. Vale 1 per condizioni
di buona aderenza, 0,7 per tutte le altre condizioni.
η2 coefficiente che tiene conto del diametro della barra.
η2 = 1 per φ ≤ 32
La lunghezza di ancoraggio di progetto di una barra vale:
lbd = α1 · α2 · α3 · α4 · α5 · lb,rqd
dove:
α1 tiene conto dell’effetto della forma della barra considerando un adeguato valore di copri-
ferro,
α2 tiene conto dell’effetto del copriferro minimo,
α3 tiene conto dell’effetto del confinamento dovuto a barre trasversali,
α4 tiene conto dell’effetto dovuto ad una o piu` barre trasversali saldate in corrispondenza
della lunghezza di ancoraggio,
α5 tiene conto dell’effetto della pressione trasversale in corrispondenza della lunghezza di
ancoraggio.
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Deve essere verificato:
lbd > lb,min
con lb,min la lunghezza di ancoraggio minima della barra. Tale lunghezza e` diversa per barre
in trazione e barre in compressione.
Per le barre in trazione, lb,min e` pari alla maggiore delle seguenti tre quantita`:
• 0, 3 lb,
• 10 φ,
• 100 mm.
Per le barre in compressione, lb,min e` pari alla maggiore delle seguenti tre quantita`:
• 0, 6 lb,
• 10 φ,
• 100 mm.
essendo lb espresso dalla relazione:
lb =
φ
4
· fyd
fbd
Nel caso specifico risulta essere lbd = 786, 70 mm e risulta quindi verificata la condizione
lbd > lb,min.
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Capitolo 12
Verifica trave trasversale
Riportiamo di seguito la pianta, il telaio trasversale e il particolare della travata trasversale.
Figura 12.1: Telaio trasversale.
Figura 12.2: Pianta primo impalcato.
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12.1 Verifiche SLU
12.1.1 Verifica a flessione retta
Sezione d’appoggio Considerando tutte le combinazioni di carico agli SLU il massimo
momento negativo e` pari a -67,73 kNm (SLU10), presente nella trave di estremita`. Per
incassare questo sforzo e` necessaria un’armatura composta da 4 φ 16 nella parte superiore e 4
φ 16 in quella inferiore.
MRd = 108, 80 kNm > 67, 73 kNm
Sezione di mezzeria Considerando tutte le combinazioni di carico agli SLU il massimo
momento positivo e` pari a 37,56 kNm (SLU15). Per incassare questo sforzo e` necessaria
un’armatura composta da 3 φ 16 nella parte superiore e 4 φ 16 in quella inferiore.
MRd = 94, 03 kNm > 37, 56 kNm
12.1.2 Verifica a taglio
Trattandosi di travi dotate di specifica armatura trasversale resistente a taglio, la resistenza
a taglio VRd e` valutata considerando una schematizzazione a traliccio. Gli elementi resistenti
dell’ideale traliccio sono:le armature trasversali, le armature longitudinali, il corrente compres-
so di calcestruzzo e i puntoni d’anima inclinati. L’inclinazione θ dei puntoni di cls rispetto
all’asse della trave deve rispetta i limiti seguenti:
1 ≤ cot θ ≤ 2, 5
La verifica di resistenza si pone con:
VRd ≥ VEd
dove VEd e` il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente.
VRd e` il minimo tra la resistenza di calcolo a taglio trazione VRsd e la resistenza di calcolo a
taglio compressione VRcd calcolati come segue:
VRsd = 0, 9 · d · Ast
s
fyd · (cotα+ cot θ) · sinα
VRcd = 0, 9 · d ·B · αc · f ′cd ·
(cotα+ cot θ)
1 + cot2 θ
Le travi risultano armate a taglio mediante staffe di diametro φ 10, nel rispetto delle limitazioni
per quanto riguarda il passo:
• passo staffe: 300 mm,
• passo staffe zona critica: 120 mm,
• lunghezza zona critica: 650 mm
Le travi risultano armate a taglio mediante staffe di diametro φ 8, nel rispetto delle limitazioni
per quanto riguarda il passo:
• passo staffe: 300 mm,
• passo staffe zona critica: 120 mm,
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• lunghezza zona critica: 650 mm
Nel caso specifico si hanno staffe φ 8 passo 30 nella zona non critica e φ 8 passo 12 in zona
critica.
Riportiamo di seguito la verifica per la zona critica. Considerando tutte le possibili combina-
zioni il massimo taglio e` pari a 64.34 kN (SLU17).
Il valore di α e` assunto pari a 90◦ e quindi cotgα = 0 e sinα = 1. Si assume inoltre
αc = 1, valore valido per membrature compresse, θ = 45◦.
Risulta essere:
VRsd = 541, 11 kN
VRcd = 349, 54 kN
La verifica risulta quindi essere soddisfatta.
12.2 Verifica SLE
12.2.1 Verifica alle tensioni di esercizio
Sezione d’appoggio
Considerando la combinazione rara il massimo momento negativo e` pari a -15,66 kNm (SLE14).
Le tensioni determinate nel cls e nell’acciaio sono inferiori ai limiti quindi la sezione risulta
verificata.
σc = −2, 17 < 0, 6fck = 15 N
mm2
σs = 95, 75 < 0, 8fyk = 360
N
mm2
Considerando la combinazione quasi permanente il massimo momento e` pari a 11.32 kNm.
σc = −1, 52 < 0, 45fck = 11, 25 N
mm2
Sezione di mezzeria
Considerando la combinazione rara il massimo momento positivo e` pari a 9.73 kNm (SLE9).
Le tensioni determinate nel cls e nell’acciaio sono inferiori ai limiti quindi la sezione risulta
verificata.
σc = 1, 16 < 0, 6fck = 15
N
mm2
σs = 42, 23 < 0, 8fyk = 360
N
mm2
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Considerando la combinazione quasi permanente il massimo momento positivo e` pari a 8.15
kNm.
σc = −1, 07 < 0, 45fck = 11, 25 N
mm2
12.2.2 Verifica di deformabilita`
La verifica di deformabilita` si omette quando si verifica:
λ ≤ K
[
11 +
0, 0015 · fck
ρ+ ρ′
]
·
[
500 ·As,eff
fyk ·As,calc
]
As,eff 615 mm2
A′s,eff 308 mm
2
As,calc 570 mm2
ρarmatura tesa 0,0056
ρ′armatura compressa 0,00256
k 1,3
λlimite 26
λmax 24,75
Nel nostro caso si ha λ = 15 e la verifica puo` quindi essere omessa.
12.3 Verifica a fessurazione
Nelle Norme Tecniche per cio` che riguarda lo stato limite di apertura delle fessure si impone
che il valore di calcolo di apertura delle fessure wd non deve superare i valori nominali w1,
w2, w3 secondo quanto riportato in Tab.4.1.IV. Il valore di calcolo e` dato da:
wd = 1, 7 wm
dove wm rappresenta l’ampiezza media delle fessure calcolata come:
wm = εsm ·∆sm
εsm e` la deformazione media delle barre d’armatura e ∆sm e` la distanza media tra le fessure.
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Trave z M+ M− b As σs Ac ρ
0 10419500 300 1205,76 42,37 60000 0,01675
T1 3000 5777800 300 1004,80 28,76 60000 0,01675
6000 5024900 300 803,84 32,79 60000 0,01340
0 8807300 300 1004,80 43,84 60000 0,01675
T2 3000 4300400 300 1004,80 28,06 60000 0,01675
6000 9592000 300 1004,80 62,59 60000 0,01675
0 8936200 300 1004,80 36,33 60000 0,01675
T3 3000 4563800 300 1004,80 29,78 60000 0,01675
6000 8936200 300 1004,80 36,33 60000 0,01675
0 9592000 300 1205,76 39,00 60000 0,02010
T4 3000 4300400 300 803,84 28,06 60000 0,01340
6000 8807300 300 1205,76 35,81 60000 0,02010
0 5024900 300 1004,80 39 60000 0,01675
T5 3000 5777800 300 1004,80 28,06 60000 0,01675
6000 10419500 300 1004,80 35,81 60000 0,01675
Tabella 12.1: Verifica a fessurazione.
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εsm ∆sm wd wd < 0, 3
0,00012 237,43 0,05 VERO
0,00008 261,12 0,04 VERO
0,00009 296,65 0,05 VERO
0,00013 261,12 0,06 VERO
0,00008 261,12 0,04 VERO
0,00018 261,12 0,08 VERO
0,00010 261,12 0,05 VERO
0,00009 261,12 0,04 VERO
0,00010 261,12 0,05 VERO
0,00011 237,43 0,04 VERO
0,00008 296,65 0,04 VERO
0,00010 237,43 0,04 VERO
0,00011 261,12 0,05 VERO
0,00008 261,12 0,04 VERO
0,00010 261,12 0,05 VERO
Tabella 12.2: Verifica a fessurazione.
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Capitolo 13
Pilastri
I pilastri hanno sezione 35x35 e secondo l’armatura vengono distinti in quattro tipi tipi.
Riportiamo di seguito lo schema.
Figura 13.1: Particolare sezione pilastro tipo 1. Figura 13.2: Particolare sezione pilastro tipo 2.
Figura 13.3: Particolare sezione pilastro tipo 3. Figura 13.4: Particolare sezione pilastro tipo 4.
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Figura 13.5: Pilastri tipo 1 e 2.
Figura 13.6: Pilastri tipo 3 e 4.
13.1 Predimensionamento
Nel capitolo 4, per elementi sottoposti prevalentemente a sforzo normale, le barre parallele
all’asse devono avere diametro maggiore o uguale a 12 mm e non potranno avere interassi
maggiori di 300 mm. La loro area non deve essere inferiore a:
As,min =
0, 10NEd
fyd
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e comunque non minore di 0, 003 Ac.
Pilastro Sezione NEd As,min 0, 0003Ac As As > 0, 0003Ac > As,min Ferri
A1 inf. 155,14 0,82 0,00037 1,02 VERO 4 φ 18
sup. 171,06 0,62 0,00037 0,76 VERO 3 φ 18
A2 inf. 358,63 1,11 0,00037 1,27 VERO 5 φ 18
sup. 374,55 0,90 0,00037 1,02 VERO 4 φ 18
A3 inf. 327,40 1,06 0,00037 1,27 VERO 5 φ 18
sup. 343,33 0,86 0,00037 1,02 VERO 4 φ 18
A4 inf. 353,96 1,07 0,00037 1,27 VERO 5 φ 18
sup. 369,89 0,86 0,00037 1,02 VERO 4 φ 18
A5 inf. 624,61 1,07 0,00037 1,27 VERO 5 φ 18
sup. 640,54 0,86 0,00037 3,05 VERO 6 φ 18
A6 inf. 779,04 1,08 0,00037 3,05 VERO 6 φ 18
sup. 794,97 0,88 0,00037 3,05 VERO 6 φ 18
A7 inf. 808,54 1,00 0,00037 3,05 VERO 6 φ 18
sup. 824,46 0,79 0,00037 3,05 VERO 6 φ 18
A8 inf. 815,34 0,70 0,00037 3,05 VERO 6 φ 18
sup. 832,86 0,49 0,00037 3,05 VERO 6 φ 18
Tabella 13.1: Verifica limiti di armatura.
Le armature trasversali devono essere poste ad interasse non maggiore di 12 volte il diametro
minimo delle barre impiegate per l’armatura longitudinale, con un massimo di 250 mm. Il
diametro delle staffe non deve essere minore di 6 mm e di 1/4 del diametro massimo delle
barre longitudinali.
Si assume un passo di 20 cm.
Nonostante non si sia considerato il sito come zona sismica si fara` riferimento al capi-
tolo 7 per la determinazione della zona critica e per il passo delle staffe nella stessa.
Per quanto sopra affermato si fara` riferimento alla CD“B” in quanto meno severa. Il
passo delle staffe non deve superare la piu` piccola delle seguenti quantita`:
• 1/2 del lato minore della sezione trasversale,
• 175 mm,
• 8 volte il diametro delle barre longitudinali.
In assenza di analisi piu` accurate si puo` assumere che la lunghezza della zona critica sia la
maggiore tra: l’altezza della sezione, 1/6 dell’altezza libera del pilastro, 45 cm, l’altezza libera
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del pilastro se questa e` inferiore a 3 volte l’altezza della sezione.
Nel caso specifico la lunghezza della zona critica sara` pari a 65 cm e si assumera` un passo di
14 cm.
13.2 Verifiche SLU
Pilastro A1 Consideriamo il pilastro A1 e riportiamo la verifica agli SLU (SLU13).
Sezione inferiore
NEd = 171, 06 kN
Mx,Ed = 8, 62 kNm
My,Ed = −27, 20 kNm
Risulta: Mx,Rd = 26, 25 kNm
My,Ed = −81, 08 kNm
Sezione superiore
NEd = 155, 14 kN
Mx,Ed = −16, 71 kNm
My,Ed = 16, 71kNm
Risulta: Mx,Rd = −61, 25 kNm
My,Ed = 58, 42 kNm
Pilastro A4 Combinazione SLU (SLU13).
Sezione inferiore
NEd = 369, 89 kN
Mx,Ed = 11, 74 kNm
My,Ed = −21, 82 kNm
Risulta: Mx,Rd = 54, 43 kNm
My,Ed = −97, 43 kNm
Sezione superiore
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NEd = 323, 96 kN
Mx,Ed = −9, 04 kNm
My,Ed = 17, 72kNm
Risulta: Mx,Rd = −51, 09 kNm
My,Ed = 97, 91 kNm
Pilastro A6 Combinazione SLU (SLU13).
Sezione inferiore
NEd = 667, 97 kN
Mx,Ed = −4, 11 kNm
My,Ed = −43, 93 kNm
Risulta: Mx,Rd − 12, 01 kNm
My,Ed = −156, 30 kNm
Sezione superiore
NEd = 604, 04 kN
Mx,Ed = −3, 30 kNm
My,Ed = −55, 231kNm
Risulta: Mx,Rd = −8, 82 kNm
My,Ed = −156, 70 kNm
Pilastro A7 Consideriamo il pilastro A7 e riportiamo la verifica agli SLU (SLU13).
Sezione inferiore
NEd = 825, 46 kN
Mx,Ed = −19, 26 kNm
My,Ed = −33, 21 kNm
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Risulta: Mx,Rd = −76, 34 kNm
My,Ed = −134, 60 kNm
Sezione superiore
NEd = 808, 54 kN
Mx,Ed = 11, 55 kNm
My,Ed = −37, 57kNm
Risulta: Mx,Rd = −76, 59 kNm
My,Ed = −134, 80 kNm
13.3 Verifica a taglio
Per quanto concerne gli elementi con armature trasversali resistenti a taglio, la resistenza
deve essere valutata sulla base di una adeguata schematizzazione a traliccio, che comprende
le armature trasversali. le armature longitudinali, il corrente compresso di calcestruzzo e i
puntoni d’anima inclinati. La verifica di resistenza si pone con:
VRd ≥ VEd
dove:
• VRd e` la resistenza a taglio,
• VEd e` il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente.
La resistenza a taglio VRd
e la minore tra VRsd e VRcd, rispettivamente la reistenza di calcolo a taglio trazione del-
l’armatura trasversale e la resistenza di calcolo a taglio compressione del calcestruzzo
d’anima.
VRsd = 0, 9 · d · Asw
s
· fyd · (cotgα+ cotgθ) · sinα
VRcd = 0, 9 · d · bw · αc · f ′cd ·
(cotgα+ cotgθ)
(1 + cotg2θ)
Al fine di escludere la formazione di meccanismi inelastici dovuti al taglio, le sollecitazioni di
taglio da utilizzare per le verifiche ed il dimensionamento delle armature si ottengono dalla
condizione di equilibrio del pilastro soggetto all’azione dei momenti resistenti nelle sezioni di
estremita` superiore M sC,Rd (sezione di testa del pilastro) ed inferiore M
i
C,Rd (sezione al piede
del pilastro) secondo l’espressione:
VEd = γRd ·
M sC,Rd +M
i
C,Rd
lp
con lp la lunghezza del pilastro e γRd 1,1 per le strutture in CDB.
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Pilastro z Mc VEd Asw VR,cd VR,sd VRd VRd ≥ VEd
A7 inf. 53,69 30,70 100 252,33 283,09 252,33 VERO
sup. 57,94
Tabella 13.2: Verifica a taglio pilastro A7.
13.4 Verifiche SLE
13.4.1 Verifica alle tensioni d’esercizio
Consideriamo il pilastro A7 e riportiamo la verifica agli SLE (SLE8).
Affinche´ la verifica risulti soddisfatta le tensioni determinate nel cls e nell’acciaio dovranno
risultare inferiori ai limiti imposti dalla normativa.
Per la sezione inferiore:
σc = −9, 85 < 0, 6fck = 15 N
mm2
σs = 36, 62 < 0, 8fyk = 360
N
mm2
Per la sezione superiore:
σc = −8, 82 < 0, 6fck = 15 N
mm2
σs = 22, 75 < 0, 8fyk = 360
N
mm2
Consideriamo ora la combinazione quasi permanente.
Per la sezione inferiore:
σc = −8, 05 < 0, 45fck = 11, 25 N
mm2
Per la sezione superiore:
σc = −7, 52 < 0, 45fck = 11, 25 N
mm2
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Capitolo 14
Verifica travi rovesce
La fondazione di tipo continuo e` composta da un graticcio di travi rovesce, tutte con la stessa
sezione.
Figura 14.1: Pianta fondazioni.
108
14 Verifica travi rovesce 14.1 Verifiche SLU
Figura 14.2: Sezione trave rovescia.
Le armature minime sono state calcolate secondo le prescrizioni delle NTC. L’area dell’arma-
tura longitudinale in zona tesa non deve essere inferiore a (§ 4.1.6.1.1):
As,min = 0, 26 · fctm
fyk
· bt · d
dove:
bt rappresenta la larghezza media della zona tesa,
d e` l’altezza utile della sezione,
fctm e` il valore medio della resistenza a trazione assiale,
fyk e` il valore caratteristico della resistenza a trazione dell’armatura ordinaria.
L’area di armatura tesa o compressa non deve superare individualmente:
As,max = 0, 04 ·Ac
essendo Ac l’area della sezione trasversale di calcestruzzo.
Con l’ausilio del programma di calcolo Sap in cui abbiamo modellato la struttura si so-
no ottenute le sollecitazioni massime nelle travi per le combinazioni di carico e con tali valori
si sono eseguite le verifiche che sono riportate di seguito.
14.1 Verifiche SLU
Sezione d’appoggio Considerando tutte le combinazioni di carico agli SLU il massimo
momento positivo e` pari a 105,47 KNm (SLU13), nell’asta 6. Per incassare questo sforzo sono
stati impiegati 5 φ 16 nella parte superiore e 7 φ 16 in quella inferiore.
MRd = 105, 47 kNm > 510, 40 kNm
Sezione di mezzeria Nella sezione di mezzeria il massimo momento e` pari a -286,29
(SLU8) e si hanno 5 ϕ 16 nella parte superiore e 7 ϕ 16 in quella inferiore.
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MRd = 286, 29 kNm > 372, 00 kNm
14.2 Verifica a taglio
Per la verifica a taglio si fa riferimento al §4.1.2.1.3.2 delle NTC.
Le travi risultano armate a taglio mediante staffe di diametro φ 8, nel rispetto delle limitazioni
per quanto riguarda il passo:
• passo staffe: 300 mm,
• passo staffe zona critica: 120 mm,
• lunghezza zona critica: 650 mm.
In riferimento allo schema resistente a traliccio ad inclinazione variabile di Morsch si hanno i
due meccanismi resistenti riportati in normativa per i quali si effettua la verifica. Si ricerca il
valore di cotgθ tale che risulti VRsd = VRcd controllando che ricada nell’intervallo 1 < cotgθ <
2, 5; se cotgθ ricade nell’intervallo allora il taglio resistente si calcola indifferentemente con la
formula 4.1.18 o 4.1.19 in quanto il taglio–trazione e` uguale al taglio–compressione.
VRsd = 0, 9 · d · Asw
s
· fyd · (cotgα+ cotgθ) · sinα
VRcd = 0, 9 · d · bw · αc · f ′cd ·
(cotgα+ cotgθ)
1 + cotg2θ
Se cotgθ > 2, 5, allora il collasso viene lato acciaio con bielle compresse integre percio` il ta-
glio resistente e` dato dalla 4.1.18. Nel caso poi cotgθ < 1 deve essere ridimensionata la sezione.
Il massimo taglio risulta essere pari 179,82 KN, presente nell’asta 2 (SLU13).
VEd d αc fcd f ′cd φ s Asw fyd α◦ sin2 θ cotgθ VRd
179,82 960 1 14,11 7,06 8 120 100,48 391,3 90 0,1161 1,37 386,83
Tabella 14.1: Verifica a taglio della sezione di appoggio.
Risulta essere quindi VRd,min > VEd, la verifica e` soddisfatta.
Nella sezione di mezzeria si ha un taglio di 79,03 KN (SLU11).
VEd d αc fcd f ′cd φ s Asw fyd α◦ sin2 θ cotgθ VRsd
79,03 960 1 14,11 7,06 8 300 100,48 391,3 90 0,0464 4,53 155,13
Tabella 14.2: Verifica a taglio della sezione di mezzeria.
Risulta essere quindi VRd,min > VEd, la verifica e` soddisfatta.
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14.3 Verifiche SLE
14.3.1 Verifica alle tensioni di esercizio
Sezione d’appoggio
Considerando la combinazione rara il massimo momento positivo e` pari a 109,35 kNm (SLE4).
Le tensioni determinate nel cls e nell’acciaio sono inferiori ai limiti quindi la sezione risulta
verificata.
σc = −2, 00 < 0, 6fck = 15 N
mm2
σs = 87, 63 < 0, 8fyk = 360
N
mm2
Considerando la combinazione quasi permanente il massimo momento positivo e` pari a 86.74
kNm.
σc = −1, 70 < 0, 45fck = 11, 25 N
mm2
Sezione di mezzeria
Considerando la combinazione rara il massimo momento positivo e` pari a 134,22 kNm (SLE16).
Le tensioni determinate nel cls e nell’acciaio sono inferiori ai limiti quindi la sezione risulta
verificata.
σc = −1, 86 < 0, 6fck = 15 N
mm2
σs = 181, 90 < 0, 8fyk = 360
N
mm2
Considerando la combinazione quasi permanente il massimo momento positivo e` pari a 112,03
kNm.
σc = −1, 56 < 0, 45fck = 11, 25 N
mm2
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14.4 Verifica a deformabilita`
La verifica e` stata eseguita secondo quanto specificato dalla Circolare della NTC 2008 al
punto C 4.1.2.2.2.
Caratteristiche sezione resistente
Htot 1000 mm
Hsoletta 400 mm
Bsoletta 1000 mm
Hanima 600 mm
Banima 400 mm
c 40 mm
d 960 mm
Asezione 640000 mm2
fyd 390,00 N/mm2
fck 25 N/mm2
fyk 450 N/mm2
Verifica deformazione travi
As,eff 803 mm2
ρarmatura tesa 0,0009
ρarmatura compressa 0,0008
k 1,0
λlimite 20
lunghezza trave 6000 mm
λ 4,29
limitazione 32,97
Essendo 4, 29 < 32, 97 la verifica risulta essere soddisfatta.
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Capitolo 15
Verifiche acciaio
15.1 Verifiche elementi principali S.L.U.
Le combinazioni fondamentali agli S.L.U. sono state utilizzate per la verifica di tutti gli
elementi strutturali e dei collegamenti. Sono state effettuate tutte le verifiche necessarie di
resistenza e stabilita`.
La resistenza di calcolo delle membrature Rd si pone nella forma:
Rd =
Rk
γM
dove:
Rk e` il valore caratteristico della resistenza —trazione, compressione, flessione, taglio e
torsione— della membratura, determinata dai valori caratteristici delle resistenza dei
materiali fyk e dalle caratteristiche geometriche degli elementi strutturali, dipendenti
dalla classe della sezione; nel caso in cui si abbiamo elementi con sezioni di classe
4 puo` farsi riferimento alle caratteristiche geometriche “efficaci”, area efficace Aeff ,
modulo di resistenza efficace Weff , modulo di inerzia efficace Jeff , valutati seguendo il
procedimento indicato in UNI EN1993–1–5. Nel caso di elementi strutturali formati a
freddo e lamiere sottili, per valutare le caratteristiche geometriche “efficaci” si puo` fare
riferimento a quanto indicato in UNI EN1993–1–3.
γM e` il fattore parziale globale relativo al modello di resistenza adottato.
Per le verifiche di resistenza delle sezioni delle membrature, con riferimento ai modelli di
resistenza esposti nella presente normativa ed utilizzando acciai dal grado S 235 al grado
S 460 di cui al §11.3, si adottano i fattori parziali γM0 e γM2 indicati nella Tab. 4.2.V. Il
coefficiente di sicurezza γM2, in particolare, deve essere impiegato qualora si eseguano verifiche
di elementi tesi nelle zone di unione delle membrature indebolite dai fori.
Per valutare la stabilita` degli elementi strutturali compressi, inflessi e presso–inflessi, si utilizza
il coefficiente parziale di sicurezza γM1.
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Resistenza delle Sezioni di Classe 1–2–3–4 γM0 =
1, 05
Resistenza all’instabilita` delle membrature γM1 =
1, 05
Resistenza all’instabilita` delle membrature di ponti stradali e ferroviari γM1 =
1, 10
Resistenza, nei riguardi della frattura, delle sezioni tese (indebolite dai fori) γM2 =
1, 25
15.2 Arcarecci
Caratteristiche acciaio S275
fyk = 0, 275 kN/mm2
ftk = 0, 430 kN/mm2
Caratteristiche sezione
area 3880, 00 mm2
area V2 1324, 00 mm2
area V3 3076, 00 mm2
J3 16730000, 00 mm4
J2 6156000, 00 mm4
Wel3 220100, 00 mm3
Wel2 76950, 00 mm3
Wpl3 245100, 00 mm3
Wpl2 117600, 00 mm3
ρ3 65, 70 mm
ρ2 39, 80 mm
It 121900, 00 mm4
Iw 31410000000, 00 mm6
114
15 Verifiche acciaio 15.2 Arcarecci
Figura 15.1: HE 160 A
Verifica a trazione
L’azione assiale di calcolo NEd deve rispettare le seguenti condizioni:
NEd
Nt,Rd
≤ 1
dove la caratteristica di calcolo a trazione Nt,Rd di membrature con sezioni indebolite da fori
per collegamenti bullonati o chiodati deve essere assunta pari al minore dei seguenti valori:
• la resistenza plastica della sezione lorda A:
Npl,Rd =
A · fyk
γM0
• la resistenza a rottura della sezione netta, Anet, in corrispondenza dei fori per i
collegamenti:
Nu,Rd =
0, 9 ·Anet · ftk
γM2
Il massimo sforzo di trazione considerando tutte le combinazioni di carico e` riportato di
seguito:
P = 207, 19 kN
V2 = −5, 62 kN
V3 = 0, 00 kN
T = −0, 013 kNmm
M2 = 0, 00 kNmm
M3 = 0, 00 kNmm
Avendo considerato come area al netto dei fori l’80% dell’area totale, si ricava Npl,Rd =
1016, 19 kN e Nu,Rd = 961, 00 kN . Si ha quindi:
NEd
Nt,Rd
= 0, 22 < 1
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Verifica a compressione
La forza di compressione di calcolo NEd deve rispettare la seguente condizione:
NEd
Nc,Rd
≤ 1
dove la resistenza di calcolo a compressione della sezione Nc,Rd vale:
Nc,Rd =
A · fyk
γM0
Il massimo sforzo di compressione considerando tutte le combinazioni di carico e` riportato di
seguito:
P = −212, 30 kN
V2 = −5, 62 kN
V3 = 0, 00 kN
T = −0, 01 kNmm
M2 = 0, 00 kNmm
M3 = 0, 00 kNmm
Si ottiene Nc,Rd = 1016, 19 kN e quindi:
NEd
Nc,Rd
= 0, 21 < 1
Verifica a taglio
Il valore di calcolo dell’azione tagliante VEd deve rispettare la condizione:
VEd
Vc,Rd
≤ 1
dove la resistenza di calcola a taglio Vc,Rd, in assenza di torsione, vale:
Vc,Rd =
AV · fyk√
3 · γM0
dove AV e` l’area resistente a taglio.
• Per profilati ad I e ad H, caricati nel piano, si puo` assumere:
AV = A− 2btf + (tw + 2r)tf
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• Per profilati ad I e ad H caricati nel piano delle ali si puo` assumere:
AV = A− Σ(hwtw)
In presenza di torsione, la resistenza a taglio del profilo deve essere opportunamente ridotta.
Per le sezioni ad I o H la normativa impone che venga ridotta tenendo conto della seguente
formula:
Vc,Rd,red = Vc,Rd
√
1− τt,Ed
1, 25 · fyk/(
√
3 · γM0)
dove τt,Ed e` la tensione tangenziale massima dovuta alla torsione uniforme ed e` stata ricavata
dalla seguente espressione:
τt,Ed =
Mt
Jt
· tmax
dove
Jt e` il momento d’inerzia torsionale fornito dai sagomati per il tipo di profilo o calcolato
scomponendo la sezione in rettangoli ciascuno con larghezza ti e lunghezza bi ponendo
Jt = 13
∑n
i=1 bi · t3i
tmax e` il massimo spessore dell’elemento o quello dell’anima o quella delle piattabande.
Il massimo sforzo di taglio che agisce lungo il piano dell’anima V2 e` riportato di seguito: Il
massimo sforzo di trazione considerando tutte le combinazioni di carico e` riportato di seguito:
P = −19, 29 kN
V2 = −18, 41 kN
V3 = −0, 28 kN
T = 1, 59 kNmm
M2 = 0, 00 kNmm
M3 = −19, 29 kNmm
Si ricava quindi:
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VEd 18,41 kN
Mt,Ed 1,59 kN
Vc,Rd 200,20 kN
τmax 9,00
τt,Ed 0,00011739
kN
mm2
Vc,Rd,red 200,18 kN
VEd
Vc,Rd,red
0,09
Il massimo sforzo di taglio che agisce lungo il piano delle ali V3 e` riportato di seguito:
P = −18, 18 kN
V2 = −18, 40 kN
V3 = −0, 37 kN
T = −1, 79 kNmm
M2 = 0, 00 kNmm
M3 = 0, 00 kNmm
Si ricava quindi:
VEd 0,37 kN
Mt,Ed 1,79 kN
Vc,Rd 465,12 kN
τmax 9,00
τt,Ed 0,000132
kN
mm2
Vc,Rd,red 465,08 kN
VEd
Vc,Rd,red
0,01
La verifica all’instabilita` dell’anima della sezione soggetta a taglio e priva di irrigidimenti
deve essere condotta in accordo con §4.2.4.1.3.4 se:
hw
t
>
72
η
·
√
235
fyk
con η assunto cautelativamente pari a 1,00 oppure valutato secondo quanto previsto in norme
di comprovata validita`.
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Nel nostro caso si ha:
hw = 134, 00 mm
t = 6, 00 mm
η = 1, 00
Risulta essere:
11, 33 < 66, 58
Non e` quindi necessario eseguire la verifica a instabilita` dell’anima.
Verifica a flessione e taglio
Se il taglio di calcolo VEd e` inferiore a meta` della resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd
VEd ≤ 0, 5Vc,Rd
si puo` trascurare l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione, eccetto nei casi in cui
l’instabilita` per taglio riduca la resistenza a flessione della sezione.
Nel nostro caso, in direzione 2, si ha:
VEd = −18, 41 kN
Vc,Rd = 200, 20 kN
Si trascura quindi l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione.
Verifica a torsione Per gli elementi soggetti a torsione, quando possano essere trascurate le
distorsioni della sezione, la sollecitazione torcente di progetto, TEd, deve soddisfare la relazione
TEd
TRd
≤ 1, 0
essendo TRd la resistenza torsionale di progetto della sezione trasversale. La torsione agente
TEd puo` essere considerata come la somma di due contributi
TEd = Tt,Ed + Tw,Ed
dove Tt,Ed e` la torsione uniforme e Tw,Ed e` la torsione per ingolfamento impedito (che puo`
essere in questo caso trascurata).
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La resistenza torsionale di progetto e` stata determinata nel seguente modo:
TRd =
Wpl · fyk√
3 · γM0
con
Wpl =
n∑
i=1
bi · t2i
2
suddividendo il profilo in tanti piccoli rettangoli con larghezza ti e lunghezza bi.
Il massimo sforzo di torsione e` riportato di seguito:
P = −3, 63 kN
V2 = −17, 98 kN
V3 = −0, 33 kN
T = −5, 70 kNmm
M2 = 0, 00 kNmm
M3 = 0, 00 kNmm
Si ottiene quindi TEd = 5, 70 kNmm, Wpl = 15372, 00 mm3 e Tpl,Rd = 2562, 66 kNmm. La
verifica risulta soddisfatta:
0, 01 < 1
Verifica a tenso/presso flessione biassiale
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tendo
flessione biassiale,la condizione di resistenza puo` essere valutata come:
(
My,Ed
MN,y,Rd
)2
+
(
Mz,Ed
MN,z,Rd
)5n
≤ 1
con n ≥ 0, 2, essendo n = NEdNpl,Rd . Nel caso in cui n ≤ 0, 2 e comunque per sezioni ge-
neriche di classe 1 e 2, la verifica puo` essere condotta cautelativamente controllando che:
(
My,Ed
MN,y,Rd
)
+
(
Mz,Ed
MN,z,Rd
)
≤ 1
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 o 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso
o tendo flessione nel piano dell’anima, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a
flessione retta puo` essere valutata come:
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MN,y,Rd =
Mpl,y,Rd · (1− n)
(1− 0, 5a) ≤Mpl,y,Rd
Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 o 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso
o tendo flessione nel piano delle ali, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a
flessione retta puo` essere valutata come:
MN,z,Rd = Mpl,z,Rd per n ≤ a
oppure
MN,z,Rd = Mpl,z,Rd ·
[
1−
(
n− a
1− a
)2]
per n > a
dove
• Mpl,y,Rd e` il momento resistente plastico a flessione semplice nel piano dell’anima
• Mpl,z,Rd e` il momento resistente plastico a flessione semplice nel piano delle ali
e avendo posto
n =
NEd
Npl,Rd
a =
(A− 2b · tf )
A
≤ 0, 5
A area lorda della sezione
b larghezza delle ali
tf spessore delle ali
Sono state considerate due combinazioni, la prima con il massimo momento M2 e il rispettivo
momento M3, la seconda con il massimo momento M3 e il relativo momento M2.
Caso con massimo momento M2:
P = −0, 64 kN
V2 = 0, 80 kN
V3 = 0, 37 kN
T = −0, 001 kNmm
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M2 = 1120, 32 kNmm
M3 = 28792, 49 kNmm
Si ricava:
M2Ed 1120,32 kNmm
M3Ed 28792,49 kNmm
NEd 0,64 kN
Npl,Rd 1016,19 kN
n 0,000630
Nel piano dell’anima
MN,3,Rd 73642,43 kNmm
Mpl,3,Rd 64192,86 kNmm
b 160 mm
tf 9 mm
a 0,26
Nel piano delle ali
MN,2,Rd 30800,00 kNmm
Mpl,3,Rd 30800,00 kNmm
M2,Ed
MN,2,Rd
0,04
M3,Ed
MN,3,Rd
0,45
La verifica risulta soddisfatta:
0, 48 < 1
Caso con massimo momento M3:
P = −0, 76 kN
V2 = 0, 80 kN
V3 = 0, 28 kN
T = −0, 21 kNmm
M2 = 835, 34 kNmm
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M3 = 28812, 90 kNmm
Si ricava:
M2Ed 835,34 kNmm
M3Ed 28812,90 kNmm
NEd 0,76 kN
Npl,Rd 1016,19 kN
n 0,000749
Nel piano dell’anima
MN,3,Rd 73633,66 kNmm
Mpl,3,Rd 64192,86 kNmm
b 160 mm
tf 9 mm
a 0,26
Nel piano delle ali
MN,2,Rd 30800,00 kNmm
Mpl,3,Rd 30800,00 kNmm
M2,Ed
MN,2,Rd
0,03
M3,Ed
MN,3,Rd
0,45
La verifica risulta soddisfatta:
0, 48 < 1
Verifica instabilita` presso–flessione
Trattandosi di membrature soggette a sforzo normale e a flessione deviata, per la verifica si
fa riferimento al METODO A della Circolare Esplicativa n◦617 del 2 Febbraio 2009. Tale
metodo tratta il caso di membrature inflesse e compresse per profili semplici non composti —
§C4.2.4.1.3.3.1— .
Nel caso di aste prismatiche soggette a compressione NEd e momenti flettenti e a momenti
flettenti My,Ed e Mz,Ed agenti nei due piani principali d’inerzia, in presenza di vincoli che
impediscono gli spostamenti torsionali, si dovea` controllare che risulti
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NEd · γM1
χmin · fyk ·A +
Myeq,Ed · γM1
fyk ·Wy ·
(
1− NEd
Ncr,y
) + Mzeq,Ed · γM1
fyk ·Wz ·
(
1− NEd
Ncr,z
)
dove:
χmin e` il minimo fattore χ relativo all’inflessione intorno agli assi principali di inerzia
Wy e Wz sono i moduli di resistenza elastici per le sezioni di classe 3 e i moduli resistenti
plastici per le sezioni d classe 1 e 2
Ncr,y e Ncr,z sono i carichi critici euleriani relativi all’inflessione intorno agli assi princi-
pali di inerzia
Myen,Ed e Mzen,Ed sono i valori equivalenti dei momenti flettenti da considerare nella
verifica
Se il momento flettente varia lungo l’asta si assume, per ogni asse principale d’inerzia,
Meq,Ed = 1, 3 ·Mm,Ed
essendo Mm,Ed il valore medio del momento flettente, con la limitazione
0, 75 ·Mmax,Ed ≤Meq,Ed ≤Mmax,Ed
La verifica ad instabilita` viene eseguita nel seguente modo:
• Definite le condizioni di vincolo dell’asta in esame e quindi nota la sua lunghezza di
libera inflessione si calcola la snellezza λ controllando che sia minore dei limiti imposti
fissati dalla normativa e si calcola il carico critico con la noto formula di Eulero
Ncrit =
piEJ
(βl)2
• Noto il carico critico si calcola il coefficiente λ; da qui tramite la scelta del fattore di
imperfezione α andiamo a determinare Θ. Noto Θ andiamo a calcolare il coefficiente
d’instabilita` χ.
Tale coefficiente viene calcolato sia per l’inflessione laterale attorno l’asse principale 2 sia
per l’inflessione laterale attorno l’asse principale 3 andando poi a considerare il suo valore
minimo.
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• Successivamente si considera il contributo all’instabilita` dei momenti flettenti 2 e 3 e si
determina per ciascuno dei casi il valore del momento equivalente da considerarsi nelle
verifiche. Nel caso in esame i due momenti variano in modo parabolico lungo l’asta
quindi si e` calcolato il momento medio come
Mm,Ed =
2
3
Mmax
• Determinati questi due valori si procede alla verifica con l’espressione fornita dalla
circolare al punto C 4.2.32.
La verifica e` stata effettuata considerando le tre combinazioni che comportano le sollecitazioni
piu` gravose ovvero al combinazione che determina negli arcarecci il massimo sforzo normale,
la combinazione per la quale si ha il massimo momento M2 e infine la combinazione che
determina il massimo valore di M3.
Caso con sforzo normale massimo N .
• P = −212, 30 kN
• V2 = 1, 181E − 16 kN
• V3 = 0, 00 kN
• T = −0, 01 kNmm
• M2 = 0 kNmm
• M3 = 8147, 35 kNmm
Metodo A della circolare.
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NEd 212,30 kN
M3,Ed 8147,35 kNmm M2,Ed 0,00 kNmm
0, 95 < 1
α3 0,34 α2 0,49
J3 16730000,00 mm4 J2 6156000,00 mm4
luceasta,3 6000,00 mm luceasta,2 6000,00 mm
β3 1,00 β2 1,00
λ3 91, 32 < 200 λ2 150, 75 < 200
N3,crit 963,19 kN N2,crit 354,42 kN
λ3 1,05251 λ2 1,73510
Θ3 1,19881 Θ2 2,38139
χ3 0,56410 χ2 0,24922
χmin 0,24922
Wpl,3 245100,00 mm3 Wpl,2 117600,00 mm3
M3,m,Ed 5431,57 kNmm M2,m,Ed 0 kNmm
M3,eq,Ed 7061,04 kNmm M2,eq,Ed 0 kNmm
Caso con momento massimo M2.
• P = −16, 82 kN
• V2 = 18, 40 kN
• V3 = 0, 37 kN
• T = −0, 002 kNmm
• M2 = 1120, 32 kNmm
• M3 = 28792, 12 kNmm
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NEd 16,822 kN
M3,Ed 28792,12 kNmm M2,Ed 1120,32 kNmm
0, 40
α3 0,34 α2 0,49
J3 16730000,00 mm4 J2 6156000,00 mm4
luceasta,3 6000,00 mm luceasta,2 6000,00 mm
β3 1,00 β2 1,00
λ3 91, 32 < 200 λ2 150, 75 < 200
N3,crit 963,19 kN N2,crit 354,42 kN
λ3 1,05251 λ2 1,73510
Θ3 1,19881 Θ2 2,38139
χ3 0,56410 χ2 0,24922
χmin 0,24922
Wpl,3 245100,00 mm3 Wpl,2 117600,00 mm3
M3,m,Ed 24953,17 kNmm M2,m,Ed 746,88 kNmm
M3,eq,Ed 7061,04 kNmm M2,eq,Ed 1456,42 kNmm
Caso con momento massimo M3.
• P = −19, 51 kN
• V2 = −0, 80 kN
• V3 = −0, 28 kN
• T = 1, 59 kNmm
• M2 = 835, 34 kNmm
• M3 = 28812, 90 kNmm
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NEd 19,51kN
M3,Ed 28812,90 kNmm M2,Ed 835,34 kNmm
0, 40 < 1
α3 0,34 α2 0,49
J3 16730000,00 mm4 J2 6156000,00 mm4
luceasta,3 6000,00 mm luceasta,2 6000,00 mm
β3 1,00 β2 1,00
λ3 91, 32 < 200 λ2 150, 75 < 200
N3,crit 963,19 kN N2,crit 354,42 kN
λ3 1,05251 λ2 1,73510
Θ3 1,19881 Θ2 2,38139
χ3 0,56410 χ2 0,24922
χmin 0,24922
Wpl,3 245100,00 mm3 Wpl,2 117600,00 mm3
M3,m,Ed 19208,60 kNmm M2,m,Ed 556,89 kNmm
M3,eq,Ed 24971,18 kNmm M2,eq,Ed 1085,94 kNmm
Verifica instabilita` flesso–torsionale
La verifica a instabilita` flesso–torsionale e` stata eseguita mediante l’espressione fornita dalla
CIRCOLARE al punto C4.2.36. che riportiamo qui di seguito:
NEd · γM1
χmin · fyk ·A +
Myeq,Ed · γM1
χLT · fyk ·Wy ·
(
1− NEdNcr,y
) + Mzeq,Ed · γM1
fyk ·Wz ·
(
1− NEdNcr,z
) ≤ 1
dove χLT e` il fattore di riduzione per l’instabilita` flesso–torsionale e z e` l’asse debole.
χLT =
1
f
· 1
ΦLT +
√
Φ2LT − β · λLT
2 ≤
 1, 01
λ
2
LT
· 1f
dove
ΦLT = 0, 5 ·
[
1 + αLT
(
λLT − λLT,0
)
+ β · λ¯2]
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Il coefficiente di snellezza dimensionale e` dato dalla formula
λLT =
√
Wy · fyk
Mcr
in cui Mcr e` il momento critico elastico di instabilita` torsionale, calcolato considerando
la sezione lorda del profilo e i ritegni torsionali nell’ipotesi di diagramma di momento flettente
uniforme. Il fattore di imperfezione αLT e` ottenuto dalle indicazioni riportate nella Tab.
4.2.VIII. Il coefficiente λLT,0 puo` essere assunto in generale pari a 0,2 e comunque mai
superiore a 0,4, mentre il coefficiente β puo` essere assunto in generale pari ad 1 e comunque
mai inferiore a 0,75.
Il fattore f considera la reale distribuzione del momento flettente tra i ritegni torsionali
dell’elemento influsso ed e` definito dalla formula
f = 1− 0, 5 · (1− kc) ·
[
1− 2, 0 · (λLT − 0, 8)2]
in cui il fattore correttivo kc assume il valore di 0,94.
Il momento critico elastico per instabilita` flesso–torsionale di una trave, avente sezione
trasversale simmetrica, uniforme e con ali uguali, sotto condizioni normali di vincolo a ciascun
estremo, caricata attraverso il suo centro di taglio e soggetta ad un momento uniforme,
secondo quanto definito nell’Appendice F dell’Eurocodice 3, e` dato da:
Mcr =
pi2E · Iz
L2
·
[
Iw
Iz
+
L2 ·G · It
pi2E · Iz
]0,5
dove
G =
E
2(1 + ν)
It e` la costante di torsione
Iw e` la costante di ingobbimento
Iz e` il momento di inerzia attorno all’asse minore
L e` la lunghezza della trave fra i punti che hanno vincolo laterale
Per sezioni trasversali doppiamente simmetriche vale la relazione:
Mcr = C1 · pi
2EIz
(kL)2
{[(
k
kw
)2 Iw
Iz
+
(kL)2GIt
pi2EIz
+ (C2zg)2
]0,5
− C2zg
}
Per la condizione di carico di momento agli estremi e` C2 = 0 e per carichi trasversali applicati
nel centro di taglio e` zg = 0. Per questi casi:
Mcr = C1
piEIz
(kL)2
[(
k
kw
)2 Iw
Iz
+
(kL)2GIt
pi2EIz
]0,5
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dove C1, C2, C3 sono i coefficienti che dipendono dalle condizioni di carico e di vincolo
all’estremo; k e kw sono i coefficienti di lunghezza efficace. Nel nostro caso assumiamo k = 1,
C1 = 1, 132, C2 = 0, 459 e C3 = 0, 525.
Determinati i vari coefficienti si calcola il momento d’inerzia torsionale Jt, definito per la
verifica a taglio con presenza di torsione, e si determina la costante di ingobbimento Iw con
le indicazioni fornite nell’Appendice F. Per un profilo semplice ad I oppure ad H si ha:
Iw =
Izh
2
s
4
dove hs = h− tf , essendo h l’altezza del profilo e tf lo spessore della piattabanda del profilo.
Si determina Mcr e con le indicazioni fornite dalle NTC 2008 si calcola λLT e ΦLT . Si
passa alla determinazione di χLT e avendo quest’ultimo coefficiente si procede a verificare
l’espressione fornita dalla circolare al punto C 4.2.36.
La verifica e` stata effettuata considerando le tre combinazioni che comportano le sollecitazioni
piu` gravose ovvero la combinazione che determina negli arcarecci il massimo sforzo normale,
la combinazione per la quale si ha il massimo momento M2 e infine la combinazione che
determina il massimo valore di M3.
Caso con sforzo normale massimo N
• P = −212, 30 kN
• V2 = 1, 181E − 16 kN
• V3 = 0, 00 kN
• T = −0, 01 kNmm
• M2 = 0, 00 kNmm
• M3 = 814735 kNmm
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χLT 0,54974089
Mcr 72762,79 kNmm
k 1,0
kw 1,0
C1 1,1320
C2 0,4590
C3 0,5250
L 6000 mm
Jmin 6156000,00 mm4
hsez 152,00 mm
tf 9,00 mm
hs 143,00 mm
Iw 31471011000 mm6
It 121900,00 mm4
λLT 0,962461446
αLT 0,34
ΦLT 1,18350643
kc 0,94
f 0,9716
Tutti i coefficienti C1, C2, C3 e kc sono relativi alla distribuzione che porta in compres-
sione la piattabanda.
Essendo 0, 95 < 1 la verifica risulta soddisfatta.
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Caso con momento massimo M2
• P = −16, 82 kN
• V2 = 18, 40 kN
• V3 = 0, 37 kN
• T = −0, 002 kNmm
• M2 = 1120, 32 kNmm
• M3 = 28792, 12 kNmm
χLT 0,54974089
Mcr 72762,79 kNmm
k 1,0
kw 1,0
C1 1,1320
C2 0,4590
C3 0,5250
L 6000 mm
Jmin 6156000,00 mm4
hsez 152,00 mm
tf 9,00 mm
hs 143,00 mm
Iw 31471011000 mm6
It 121900,00 mm4
λLT 0,962461446
αLT 0,34
ΦLT 1,18350643
kc 0,94
f 0,9716
Essendo 0, 84 < 1 la verifica risulta soddisfatta.
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Caso con momento massimo M3
• P = −19, 51 kN
• V2 = −0, 80 kN
• V3 = −0, 28 kN
• T = 1, 59 kNmm
• M2 = 835, 34 kNmm
• M3 = 28812, 90 kNmm
χLT 0,54974089
Mcr 72762,79 kNmm
k 1,0
kw 1,0
C1 1,1320
C2 0,4590
C3 0,5250
L 6000 mm
Jmin 6156000,00 mm4
hsez 152,00 mm
tf 9,00 mm
hs 143,00 mm
Iw 31471011000 mm6
It 121900,00 mm4
λLT 0,962461446
αLT 0,34
ΦLT 1,18350643
kc 0,94
f 0,9716
Essendo 0, 84 < 1 la verifica risulta soddisfatta.
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15.3 Travi di copertura
Figura 15.2: IPE 400
Per le travi di copertura sono stati impiegati profili IPE400.
Caratteristiche acciaio S275
fyk = 0, 275 kN/mm2
ftk = 0, 430 kN/mm2
Caratteristiche sezione
area 845000, 00 mm2
J3 231283000, 00 mm4
J2 13178200, 00 mm4
Wel3 1156400, 00 mm3
Wel2 146420, 00 mm3
Wpl3 1307100, 00 mm3 mm3
Wpl2 229000, 00 mm3
ρ3 165, 50 mm
ρ2 39, 50 mm
It 510800, 00 mm4
Iw 490000000, 00 · 103 mm6
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Verifica a trazione
La membratura in esame non e` soggetta a trazione.
Verifica a compressione
La combinazione di carico piu` gravosa fornisce un NEd = −136, 00 kN . La sezione di classe
1, ha una resistenza di calcolo pari a Nc,Rd = 2213, 09 kN . La verifica risulta quindi essere
soddisfatta:
NEd
Nc,Rd
= 0, 06 < 1
Verifica a flessione retta
La resistenza vale Mc,Rd = 342, 33 kNm ed essendo MEd = 135, 0 kNm la verifica risulta
soddisfatta:
MEd
Mc,Rd
= 0, 67 < 1
Verifica a taglio
La resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd e` pari a:
Vc,Rd =
Avfyk√
3γM0
= 646, 13
La verifica risulta soddisfatta essendo:
VEd
Vc,Rd
= 0, 23 < 1
Verifica a flessione e taglio
Poiche´ il taglio VEd e` inferiore a meta` della resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd posso trascurare
l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione:
VEd
0, 5Vc,Rd
= 0, 67 < 1
Verifica a pressoflessione retta
Risulta essere MN,y,Rd = 342, 33 e MEd = 228, 2. La verifica risulta soddisfatta essendo:
MEd
MN,y,Rd
= 0, 67 < 1
Verifica a instabilita`
NEd
N3,b,Rd
= 0, 096 < 1
NEd
N2,b,Rd
= 0, 180 < 1
Verifica a instabilita` presso-flessione
La verifica (Metodo A) consiste nel rispettare la seguente condizione:
NEd · γM1
χmin ·A · fyk +
My,eq,Ed · γM1
χLt · fyk ·Wy ·
(
1− NEdNcr,y
) + Mz,eq,Ed · γM1
fyk ·Wz ·
(
1− NEdNcr,z
) ≤ 1
La verifica risulta soddisfatta essendo: 0, 93 < 1.
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Verifica instabilita` flesso–torsionale
La verifica risulta soddisfatta:
MEd
Mb,Rd
= 0, 72 ≤ 1
15.4 Colonne
Figura 15.3: HE 360B
Caratteristiche acciaio S275
fyk = 0, 275 kN/mm2
ftk = 0, 360 kN/mm2
Caratteristiche sezione
area 18060, 00 mm2
area V2 6056, 25 mm2
area V3 14122, 50 mm2
J3 431900000, 00 mm4
J2 101400000, 00 mm4
Wel3 2400000, 00 mm3
Wel2 676100, 00 mm3
Wpl3 2683000, 00 mm3
Wpl2 1032000, 00 mm3
ρ3 154, 60 mm
ρ2 74, 90 mm
It 2925000, 00 mm4
Iw 2883000000000, 00 mm6
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Verifica a trazione
Si calcola Npl,Rd = 4730, 00 kN e Nu,Rd = 4473, 10 kN , avendo considerato un’area netta di
14448, 00 mm2. La verifica risulta soddisfatta:
NEd
Nt,Rd
=
28, 55
4473, 10
= 0, 01 < 1
Verifica a compressione
NEd
Nc,Rd
=
353, 94
4730, 00
= 0, 07 < 1
Verifica a taglio
Per il taglio che agisce lungo il piano dell’anima V2 si ha:
VEd
Vc,Rd
=
146, 51
915, 77
= 0, 16 < 1
Per il taglio che agisce lungo il piano delle ali V3 si ha:
VEd
Vc,Rd
=
17, 17
2135, 47
= 0, 01 < 1
La verifica dell’instabilita` dell’anima della sezione soggetta a taglio e priva di irrigidimenti
deve essere condotta in accordo con §4.2.4.1.3.4 se:
hw
t
>
72
η
·
√
235
fyk
con η assunto cautelativamente pari a 1,00.
Nel nostro caso si ha:
• hw = 315, 00 mm
• t = 12, 50 mm
• η = 1, 00 mm
hw
t
= 25, 2 < 66, 5 =
72
η
·
√
235
fyk
Non e` quindi necessario eseguire la verifica ad instabilita`.
Verifica a flessione e taglio
Se il taglio di calcolo VEd e` inferiore a meta` della resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd
VEd ≤ 0, 5Vc,Rd
si puo` trascurare l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione, eccetto nei casi in cui
l’instabilita` per taglio riduca la resistenza a flessione della sezione.
Nel nostro caso si ha VEd = −146, 51 kN e Vc,Rd = 915, 77 kN . Si puo` quindi trascurare
l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione.
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Verifica a torsione
TEd
TRd
= 0, 0003 < 1, 0
Verifica a tenso/presso flessione biassiale
Al fine di eseguire la verifica sono state considerate due combinazioni, la prima con il massimo
momento M2 e il rispettivo momento M3, la seconda con il massimo momento M3 e il relativo
momento M2.
Caso con momento massimo M2:
M2,Ed
MN,2,Rd
= 0, 13
M3,Ed
MN,3,Rd
= 0, 01
La verifica risulta soddisfatta:
0, 15 < 1
Caso con massimo momento M3:
M2,Ed
MN,2,Rd
= 0, 01
M3,Ed
MN,3,Rd
= 0, 42
La verifica risulta soddisfatta:
0, 43 < 1
Verifica instabilita` presso-flessione
La verifica e` stata effettuata considerando le tre combinazioni che comportano le sollecitazioni
piu` gravose ovvero al combinazione che determina nelle colonne il massimo sforzo normale,
la combinazione per la quale si ha il massimo momento M2 e infine la combinazione che
determina il massimo valore di M3.
Caso con sforzo normale massimo N .
• P = −353, 94 kN
• V2 = −14, 47 kN
• V3 = 0, 69 kN
• T = −25, 88 kNmm
• M2 = −2270, 10 kNmm
• M3 = −92780, 47 kNmm
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NEd · γM1
χmin · fyk ·A +
Myeq,Ed · γM1
fyk ·Wy ·
(
1− NEd
Ncr,y
) + Mzeq,Ed · γM1
fyk ·Wz ·
(
1− NEd
Ncr,z
) = 0, 34 < 1
Caso con momento massimo M2.
• P = −195, 97 kN
• V2 = 13, 09 kN
• V3 = 1, 75 kN
• T = 0 kNmm
• M2 = −35558, 18 kNmm
• M3 = −105128, 82 kNmm
NEd · γM1
χmin · fyk ·A +
Myeq,Ed · γM1
fyk ·Wy ·
(
1− NEd
Ncr,y
) + Mzeq,Ed · γM1
fyk ·Wz ·
(
1− NEd
Ncr,z
) = 0, 38 < 1
Caso con momento massimo M3.
• P = −99, 32 kN
• V2 = 48, 50 kN
• V3 = 0, 66 kN
• T = 0 kNmm
• M2 = 1998, 81 kNmm
• M3 = 294102, 14 kNmm
NEd · γM1
χmin · fyk ·A +
Myeq,Ed · γM1
fyk ·Wy ·
(
1− NEd
Ncr,y
) + Mzeq,Ed · γM1
fyk ·Wz ·
(
1− NEd
Ncr,z
) = 0, 37 < 1
Verifica instabilita` flesso-torsionale
NEd · γM1
χmin · fyk ·A +
Myeq,Ed · γM1
χLT · fyk ·Wy ·
(
1− NEdNcr,y
) + Mzeq,Ed · γM1
fyk ·Wz ·
(
1− NEdNcr,z
) ≤ 1
Caso con N massimo:
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0, 8 < 1
Caso con momento massimo M2
0, 63 < 1
Caso con momento massimo M3
0, 65 < 1
15.5 Controventi di parete
Caratteristiche acciaio S275
fyk = 0, 275 kN/mm2
ftk = 0, 360 kN/mm2
Caratteristiche sezione
area 2460, 00 mm2
area V2 1280, 00 mm2
area V3 1160, 00 mm2
J3 1445000, 00 mm4
J2 3669000, 00 mm4
Wel3 25150, 00 mm3
Wel2 41930, 00 mm3
Wpl3 46111, 89 mm3
Wpl2 63998, 00 mm3
ρ3 24, 27 mm
ρ2 38, 62 mm
ρminSING.PROF. 15, 60 mm2
It 47315, 63 mm4
Figura 15.4: 2L 80x80x8/10
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Verifica a trazione
NEd
Nt,Rd
= 0, 22 < 1
Verifica a compressione
NEd
Nc,Rd
= 0, 23 < 1
Verifica a instabilita`
NEd
Nb,Rd
= 0, 98 < 1
Nel caso di aste composte e` necessario verificare a instabilita` anche il singolo profilo (detta
verifica locale) considerando come lunghezza libera di inflessione l’interasse fra le imbottiture
e come sforzo sollecitante la meta` di quello dell’asta composta.
Le caratteristiche del singolo profilo sono:
Figura 15.5: L 80x80x8
area 1230, 00 mm2
J3 722500, 00 mm4
J2 722500, 00 mm4
Wel3 12580, 00 mm3
Wel2 12580, 00 mm3
ρ3 24, 27 mm
ρ2 24, 27 mm
ρminSING.PROF. 15, 60 mm2
Jmin 298800, 00 mm4
Si riporta di seguito la verifica:
NEd
Nb,Rd
= 0, 37 < 1
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15.6 Controventi di falda
Per i diagonali di controvento di copertura si scelgono degli angolari a lati uguali 80x80x8: Il
massimo sforzo di trazione (SLU 3) e` pari a 74 kN.
Verifica a trazione
NEd
Nt,Rd
= 0, 78 < 1
Snellezza minima
Il dimensionamento dei controventi a diagonali tesi impone un diagonale di elevata snellezza
(λ > 200), per essere sicuri, che essa, pur sbandando, resti elastica e quindi efficiente e resistere
a trazione qualora le forze esterne si invertano.
λp = pi
(
E
fyk
)0,5
λmin > λp
Si ha λp = 86, 81 e λmin = 178, 09.
Snellezza massima
λmax = 206, 61 < 250.
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Verifiche dei collegamenti
E` ben noto che nell’approcciare il calcolo dei collegamenti delle strutture metalliche risulta
difficile, se non talvolta impossibile, raggiungere una soluzione analitica rigorosa del compor-
tamento statico in termini di sforzi e deformazioni. Uno dei principali motivi e` che la teoria
della trave monodimensionale snella non risulta piu` applicabile, dato che gli elementi trattati
hanno le dimensioni della sezione dello stesso ordine di grandezza della lunghezza.
Di conseguenza nel dimensionare elementi di questo tipo si ricorre a calcolo e modelli
convenzionali che, grazie ad un vasto campo di prove di laboratorio, a numerosi anni di
esperienze e di applicazioni nel settore dell’acciaio, hanno acquisito sempre piu` affidabilita` e
garanzia.
Figura 16.1: Telai trasversali.
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Figura 16.2: Telaio longitudinale.
Figura 16.3: Pianta solaio di copertura.
Si prevede di suddividere ciascuna trave in tre parti, due monconi laterali e un corpo centrale.
Ciascun moncone laterale, di lunghezza pari a 0,7 m, sars` saldato in officina ai pilastri
e trasportato in cantiere, dove verra` collegato alla restante parte di trave mediante delle
giunzioni esclusivamente bullonate.
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Prescrizioni geometriche La posizione dei fori per le unioni bullonate deve rispettare le
limitazioni prescritte nella tabella 4.2.XIII del D.M. 14-01-2008, di seguito riportata:
Figura 16.4: Tabella 4.2.XIII Posizione dei fori per unioni bullonate e chiodate.
Figura 16.5: Disposizione dei fori per le realizzazioni di unioni bullonate e chiodate.
I fori devono avere il diametro dei bulloni piu` di 1 mm per bulloni fino a 20 mm di diametro
e 1,5 mm per bulloni di diametro maggiore di 20 mm.
Saldature Indicato con tmin il minore tra gli spessori degli elementi collegati e con sa lo
spessore del cordone di saldatura, deve risultare (CNR 10011):
tmin
2
≤ sa ≤ tmin
L’altezza di gola del cordone di saldatura e` calcolata come:
a =
sa√
2
145
16 Verifiche dei collegamenti 16.1 Saldature di testa
16.1 Saldature di testa
La saldatura tra trave e colonna viene effettuata a completa penetrazione tra piattabanda
e piattabanda e a cordone d’angolo tra anima e piattabanda. Una giunzione del genere
permette nella realta` di avvicinarsi al vincolo d’incastro adottato nello schema statico.
16.1.1 Saldatura trave IPE 400 colonna HEB360
Figura 16.6: Particolare 1. Saldatura trave–colonna; collegamento bullonato trave–trave.
Le caratteristiche della sollecitazione all’incastro valgono (SLU 4):
Tmax [kN ] Mmax [kNm] Nmax [kN ]
33,02 236,09 67,03
Materiale E [N/mm2m] ν G [N/mm2] fyk ftk
S 275 210000 0,3
E
[2(1 + ν)]
275 430
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8, 5
2
≤ sa ≤ 8, 6 −→ sa = 8, 6 mm; a = 6 mm
Completa penetrazione:
• B = 180 mm;
• sp = 13, 5 mm.
Cordone d’angolo:
• sa = 8, 6 mm;
• a = 6 mm;
• L = 313 mm.
In accordo con le semplificazioni in letteratura, si affida alle saldature delle ali della tra-
ve le tensioni derivanti da momento flettente e un’aliquota di quelle derivanti da sforzo normale.
braccio delle forze interne 386,5 mm
risultante R 610,84 kN
σmax da momento flettente σ⊥ = 251374 kN/m2
σ da sforzo normale σ⊥ = 7734 kN/m2
Verifica: σ⊥ = 259108 < 275000 = fyk
Le tensioni derivanti da taglio e sforzo normale si affidano ai cordoni d’angolo di anima,
verificando il cordone d’angolo cos`ı come prescrive il §4.2.8.2.4 del D.M. 14-01-2008. La sezione
di gola si pensa ribaltata sulla piattabanda della colonna, non ci sono tensioni tangenziali
ortogonali.
σ da sforzo normale σ⊥ = 7734 kN/m2
τ da taglio τ‖ = 9674 kN/m2
β1 0,7
β2 0,85√
σ2⊥ + τ
2
‖ ≥ β1 · fyk 11621 kN/m2 < 192500 kN/m2
σ⊥ ≥ β2 · fyk 7734 kN/m2 < 233750 kN/m2
Nervature di irrigidimento orizzontale
Per aumentare il grado d’incastro del collegamento trave-colonna ed evitare una possibile
deformazione delle ali della colonna si usano delle piastre orizzontali di irrigidimento. Si
possono evitare nel caso in cui si abbia:
sa ≥ ha30 ·
235
fd
Nel nostro caso risulta non verificato. Si andranno quindi a posizionare delle piastre dello
stesso spessore delle ali della trave e di larghezza pari alle ali della colonna.
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16.1.2 Saldatura trave IPE 400 colonna HEB320
Le caratteristiche della sollecitazione all’incastro valgono (SLU 2):
Tmax [kN ] Mmax [kNm] Nmax [kN ]
60,02 185,22 40,38
Materiale E [N/mm2m] ν G [N/mm2] fyk ftk
S 275 210000 0,3
E
[2(1 + ν)]
275 430
8, 5
2
≤ sa ≤ 8, 6 −→ sa = 8, 6 mm; a = 6 mm
Completa penetrazione:
• B = 180 mm;
• sp = 13, 5 mm.
Cordone d’angolo:
• sa = 8, 6 mm;
• a = 6 mm;
• L = 313 mm.
In accordo con le semplificazioni in letteratura, si affida alle saldature delle ali della tra-
ve le tensioni derivanti da momento flettente e un’aliquota di quelle derivanti da sforzo normale.
braccio delle forze interne 386,5 m
risultante R 479,22 kN
σmax da momento flettente σ⊥ = 197211 kN/m2
σ da sforzo normale σ⊥ = 6925 kN/m2
Verifica: σ⊥ = 197211 < 275000 = fyk
Le tensioni derivanti da taglio e sforzo normale si affidano ai cordoni d’angolo di anima,
verificando il cordone d’angolo cos`ı come prescrive il §4.2.8.2.4 del D.M. 14-01-2008. La sezione
di gola si pensa ribaltata sulla piattabanda della colonna, non ci sono tensioni tangenziali
ortogonali.
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σ da sforzo normale σ⊥ = 6925 kN/m2
τ da taglio τ‖ = 10607 kN/m2
β1 0,7
β2 0,85√
σ2⊥ + τ
2
‖ ≥ β1 · fyk 12668 kN/m2 < 192500 kN/m2
σ⊥ ≥ β2 · fyk 6925 kN/m2 < 233750 kN/m2
Nervature di irrigidimento orizzontale
Si possono evitare nel caso in cui si abbia:
sa ≥ ha30 ·
235
fd
Come nel caso precedente risulta non verificato. Si andranno quindi a posizionare delle piastre
dello stesso spessore delle ali della trave e di larghezza pari alle ali della colonna.
16.2 Collegamenti trasversali trave–trave bullonati
Viene effettuato un collegamento con coprigiunti. In esso convergono due travi IPE400. Le
verifiche sulle unioni si effettuano seguendo il D.M. 14-01-2008 §4.2.8.
Le caratteristiche della sollecitazione massime nella sezione di collegamento valgono (SLU4):
Tmax [kN ] Mmax [kNm] Nmax [kN ]
102,72 313,77 72,21
Caratteristiche bullonatura:
Piattabande Anima
Classe M16 classe 6.8 M16 classe 6.8
Diametro d 16 mm 16 mm
Diametro foro d0 17 mm 17 mm
Area A 201 mm2 201 mm2
Area resistente Ares 150 mm2 150 mm2
numero file n1 2 1
numero di bulloni per fila n2 2 4
piani di contatto ns 2 2
tensione di snervamento fyb 480000 kN/m2 480000 kN/m2
tensione di rottura ftb 600000 kN/m2 600000 kN/m2
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Caratteristiche dei coprigiunti:
lp lunghezza coprigiunto piattabanda 690 mm
ta spessore coprigiunto anima 6 mm
ha altezza coprigiunto anima 300 mm
b1 larghezza coprigiunto piattabanda esterno 180 mm
b2 larghezza coprigiunto piattabanda interno 120 mm
tp1 spessore coprigiunto piattabanda esterno 12 mm
tp2 spessore coprigiunto piattabanda interno 12 mm
Sezioni resistenti ns 2
Tensione di snervamento fyb 480000 kN/m2
tensione di rottura ftb 600000 kN/m2
Seguendo le semplificazioni di letteratura, il momento viene ripartito tra i bulloni di anima e
di piattabanda in maniera proporzionale ai momenti di inerzia degli elementi di giunzione
(coprigiunti) e della parte di sezione laminata (piattabande o anime); lo sforzo normale viene
ripartito in maniera proporzionale alle aree degli elementi di giunzione e delle parti di sezione
laminata; il taglio viene assorbito interamente dai bulloni di anima.
Momento assorbito dalla piattabanda:
MP = Mtot · JP + JCP
JP + JCP + JA + JCA
Momento assorbito dall’anima:
MA = Mtot −MP
Sforzo normale assorbito dalla piattabanda singola:
NP = Ntot · Ap +ACP
AP +ACP +AA +ACA
Sforzo normale assorbito dall’anima:
NA = Ntot −NP
Per l’ipotesi di taglio assorbito interamente dall’anima si ha:
TP = 0
TA = T
Coprigiunti di piattabanda
MP = 276, 16 kNm
NP = 23, 08 kN
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TP = 0
TN =
NP
nb
= 0, 96 kN
TM =
MP
h1 + tf
· 1
nb
= 29, 77 kN
TN e` lo sforzo tranciante sul singolo bullone proveniente dallo sforzo normale, TM e` lo
sforzo tranciante sul singolo bullone proveniente dal momento, nb e` il numero di bulloni di
piattabanda.
Si suppone che il baricentro degli elementi di giunzioni coincida con il baricentro di piatta-
banda, anche se la posizione reale sarebbe leggermente differente.
R = TN + TM = 30, 73 kN
τb =
R
Ares
· 1
nb
= 101902
kN
m2
R e` lo sforzo tranciante risultante sul singolo bullone, τb e` la tensione tangenziale del bullone
e ns e` il numero di piani di contatto del bullone.
Verifica a taglio dei bulloni
τb ≤ fv,Rd = 0, 5 · ftb ·
Ares
γM2
101902
kN
m2
< 240000
kN
m2
Verifica a rifollamento della lamiera
Nel caso siano rispettate le limitazioni sulle distanze e interasse dei fori si ha:
σrif =
R
tf · d ≤ 2 · α · ftk
Nella quale α = 0, 729 e` il minimo tra:
• e1
3d0
• p1
3d0
− 0, 25
• ftb
ftk
• 1
La verifica risulta quindi essere soddisfatta:
σrif = 142282
kN
m2
< 627083
kN
m2
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Verifica a trazione della lamiera sezione indebolita dai fori
σ =
F
An
≤ fyk
γM0
≤ ftk · 0, 9 ·An
γM2
dove An e` l’area netta della sezione di lamiera depurata dai fori e F e` lo sforzo di tra-
zione totale.
σ = 260448
kN
m2
< 261904
kN
m2
Verifiche geometriche
Coprigiunti di piattabanda
max min
e1 0,035 0,088 0,0192
e2 0,03 0,088 0,0192
p1 0,7 0,168 0,0352
p2 0,06 0,168 0,0384
Coprigiunti d’anima
MA = 37, 61 kNm
NA = 26, 05 kN
TA = 102, 72
TN =
NA
nb
= 1, 3 kN
TM = MA ·
riy, max
Σriy2
· 1
2
= 69, 01 kN
TT =
TA
nb
= 5, 36 kN
con TN sforzo tranciane sul singolo bullone proveniente da sforzo normale, TM sforzo tranciante
sul bullone piu` sollecitato proveniente da momento, TT sforzo tranciante su ogni bullone
dovuto allo sforzo di taglio.
Verifica a taglio dei bulloni
τb ≤ fv,Rd = 0, 5 · ftb ·
Ares
γM2
233725
kN
m2
< 240000
kN
m2
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Verifica a rifollamento della lamiera
Nel caso siano rispettate le limitazioni sulle distanze e interasse dei fori si ha:
σrif =
R
tf · d ≤ 2 · α · ftk
Nella quale α = 0, 729.La verifica risulta quindi essere soddisfatta:
σrif = 512282
kN
m2
< 627083
kN
m2
Verifiche geometriche
Coprigiunti d’anima
max min
e1 0,035 0,064 0,0192
e2 0,04 0,064 0,0192
p1 0,7 0,84 0,0352
p2 0,06 0,84 0,0384
16.3 Collegamento bullonato trave-arcareccio
Le caratteristiche della sollecitazione massime nella sezione di collegamento valgono (SLU4):
T [kN ] M [kNm] N [kN ]
77,19 18,72 56,83
Rottura per taglio del bullone
Ammettendo che la tensione tangenziale si ripartisca uniformemente, lo sforzo medio risulta:
τ =
V
n ·Ares
dove n e` il numero di sezioni resistenti e Ares e` l’area resistente. Per la verifica a taglio dovra`
risultare:
τ ≤ fv,rd
Per il collegamento sono stati utilizzati 4 bulloni M16 classe 6.8:
d 16 mm
d0 17 mm
Ares 150,80 mm2
La verifica risulta soddisfatta:
τ = 127970
kN
m2
< 240000
kN
m2
= fv,rd
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Rottura per rifollamento della lamiera
Ammettendo l’uniforme distribuzione delle pressioni di contatto tra bullone e piastra la
pressione diametrale (tensione di rifollamento) sara`:
σrif =
V
t · d
essendo t lo spessore minimo delle lamiere collegate e d il diametro del bullone. Per la verifica
a rifollamento dovra` risultare:
σrif ≤ fb,Rd = k · α · ftk
γM2
con
α = min
{
e1
3d0
;
p1
3d0
− 0, 25; ftb
ftk
; 1
}
k = min
{
2, 8e2
d0
;
1, 4p1
d0
− 1, 7; 2, 5
}
La verifica risulta soddisfatta:
σrif = 536041
kN
m2
< 1200000
kN
m2
= fb,Rd
Verifica a trazione della lamiera Ammettendo anche in questo caso la ridistribuzione
degli sforzi, la tensione di trazione nella lamiera sara`:
σ =
V
An
dove an e` l’area netta della sezione di lamiera depurata dai fori. Per la trazione della lamiera
(stato limite elastico) dovra` risultare:
σ ≤ fd = fy
γM0
Secondo l’EC3 per la verifica di resistenza a trazione deve risultare:
Nsd ≤ A · fy
γM0
≤ 0, 9 ·Anet · ftb
γM2
Nel caso considerato si assume V = Nsd. La verifica risulta soddisfatta:
σ = 1015
kN
m2
< 457142
kN
m2
= fd
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16.4 Controventi di falda
Figura 16.7: Particolare 2. Controventi di falda.
I controventi di falda sono stati realizzati mediante bullonatura ad un piastra saldata sopra la
colonna. Il piatto sopra la colonna si e` considerato saldato a completa penetrazione. I profili
utilizzati sono L80x80x10.
Lo sforzo massimo di trazione sul controvento di falda e` pari a 74 kN (SLU5); la diffe-
renza tra asse baricentrico del profilo e asse di truschinaggio e` pari a 0, 0093 m.
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Caratteristiche della bullonatura:
Classe M20 classe 6.8
Diametro d 20 mm
Diametro foro d0 21 mm
Area A 314 mm2
Area resistente Ares 245 mm2
numero file n1 1
numero di bulloni per fila n2 3
Sezioni resistenti ns 1
Tensione di snervamento fyb 480000 kN/m2
Tensione di rottura ftb 600000 kN/m2
Passo tra i bulloni 0, 06 m
Verifica a taglio dei bulloni
La verifica a taglio dei bulloni si estende a tutti i controventi di falda: il caso preso in esame
e` quello piu` gravoso (con sforzo normale massimo).
Lo sforzo tranciante sul singolo bullone, dovuto a sforzo normale, e`:
TN =
N
nb
= 16 kN
Lo sforzo tranciante sul singolo bullone, dovuto al momento, e`:
TM = M ·
riy max
Σr2iy
= 11, 16 kN
Lo sforzo di taglio risultante, sul bullone piu` sollecitato, e`:
R =
√
(TN )2 + (TM )2 = 19, 51 kN
Si ricava quindi lo sforzo tranciante sul bullone piu` sollecitato:
τb =
R
Ares
= 169631
kN
m2
τb ≤ fv,Rd = 0, 5 · ftn · Ares
γM2
La verifica risulta soddisfatta:
169631
kN
m2
< 240000
kN
m2
Verifica a rifollamento :
Deve essere verificato:
σrif =
R
tf · d ≤ 2 · α · ftk
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Nella quale:
α = min
[
e1
3d0
;
p1
3d0
− 0, 25; ftb
ftk
; 1
]
= 0, 714
La verifica risulta soddisfatta:
464466
kN
m2
< 614285
kN
m2
Verifica a trazione (sezione indebolita dai fori)
Deve essere verificato:
σ =
N
An
≤ fykγM0 ≤ ftk · 0, 0 ·An
γM2
dove An e` l’area netta della sezione di lamiera depurata dai fori e N e` lo sforzo di trazione
totale sul diagonale del controvento. LA verifica risulta soddisfatta:
248704
kN
m2
< 261904
kN
m2
Verifiche geometriche
max min
e1 0,03 0,052 0,0168
e2 0,02 0,052 0,0168
p1 0,04 0,042 0,0307
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16.5 Controventi di parete
Figura 16.8: Particolare 3. Controvento di parete.
Il massimo sforzo normale si ha per la combinazione SLU1 con N = 152 kN .
Caratteristiche della bullonatura:
Classe M20 classe 6.8
Diametro d 20 mm
Diametro foro d0 21 mm
Area A 314 mm2
Area resistente Ares 245 mm2
numero file n1 1
numero di bulloni per fila n2 3
Sezioni resistenti ns 1
Tensione di snervamento fyb 480000 kN/m2
Tensione di rottura ftb 600000 kN/m2
Passo tra i bulloni 0, 06 m
Verifica a taglio dei bulloni
La verifica a taglio dei bulloni si estende a tutti i controventi verticali: il caso preso in esame
e` quello piu` gravoso (con sforzo normale massimo).
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Sforzo tranciante sul singolo bullone da sforzo normale:
TN =
N
nb
= 50, 66kN
Sforzo normale tranciante sul singolo bullone da momento:
TM = M ·
riy,max
Σr2iy
= 21, 02kN
Sforzo di taglio risultante sul bullone piu` sollecitato:
R =
√
(TN )2 + (TM )2 = 58, 85kN
Sforzo tranciante sul bullone piu` sollecitato:
τb =
R
Ares
= 223903
kN
m2
Dovra` essere verificato:
τb ≤ fv,Rd = 0, 5 · ftb ·
Ares
γM2
La verifica risulta soddisfatta:
223903
kN
m2
< 240000
kN
m2
Verifica a rifollamento sul diagonale
Nel caso siano rispettate le limitazioni sulle distante e interasse dei fori:
σrif =
R
tf · d ≤ 2 · α · ftk
Nella quale:
α = min
[
e1
3d0
;
p1
3d0
− 0, 25; ftb
ftk
; 1
]
= 0, 833
La verifica risulta soddisfatta:
σrif = 274282
kN
m2
< 716666
kN
m2
Verifica a trazione(sezione indebolita dai fori)
σ =
N
An
≤ fykγM0 ≤ ftk · 0, 9 ·An
γM2
dove An e` l’area netta della sezione di lamiera depurata dai fori e N e` lo sforzo fi trazione
totale sui diagonali si controvento. La verifica risulta cos`ı soddisfatta:
σ = 116030
kN
m2
< 261904
kN
m2
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Verifiche geometriche
max min
e1 0,05 0,08 0,024
e2 0,04 0,08 0,024
p1 0,06 0,14 0,044
16.6 Giunti di base
Figura 16.9: Particolare 8. Giunto di base.
E` il giunto di collegamento tra colonna e fondazione, realizzato mediante una piastra dotata
di piatti irrigidenti trasversali e su cui e` saldata la colonna. La piastra e` collegata alla
fondazione mediante 4 tirafondi di base. Le verifiche sulle unioni si effettuano seguendo il
D.M. 14-01-2008 §4.2.8.
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Caratteristiche sezione HEB360
h 360 mm
b 300 mm
tw 12,5 mm
tf 22,5 mm
r 27 mm
A 18060 mm2
Wel 2400000 mm3
16.6.1 Progetto sezione in cls
La progettazione delle dimensioni geometriche della piastra e` stata condotta considerando lo
sforzo assiale massimo per tutte le combinazioni di carico presente alla base delle colonne.
Nel caso in esame il massimo sforzo assiale e` di compressione quindi si considera tutta la
sezione reagente.
Verifica SLU cls Il massimo sforzo normale si ha nella combinazione SLU4.
a 620 mm
b 420 mm
n◦ tirafondi 4
Apiastra 260400 mm2
N 807,90 kN
σmax, cls 0,0031 kN/mm2
fcd 0,01411 kN/mm2
σmax, cls < fcd verificato
Verifica cls a deformazione
max,cls 0,00006
2 0,0020
max,cls < 2 verificato
Verifica SLE cls Il massimo sforzo normale, per la combinazione rara SLE1vento, e` pari a
540,87 kN.
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a 620 mm
b 420 mm
n◦ tirafondi 4
N 540,87 kN
σmax, cls 0,0021 kN/mm2
fck 0,02490 kN/mm2
σmax, cls < 0, 6fck verificato
Il massimo sforzo per la combinazione quasi permanente e` 506,35 kN.
a 620 mm
b 420 mm
n◦ tirafondi 4
N 506,35 kN
σmax, cls 0,0019 kN/mm2
fck 0,02490 kN/mm2
σmax, cls < 0, 6fck verificato
16.6.2 Progetto tirafondi
I tirafondi, nel caso in esame, avendo affidato il taglio al tacco lavora solo a trazione. Per
una combinazione di carico e in presenza dei controventi si ha un minimo sforzo di trazione
(N=14,23 kN nella combinazione SLU1vento). Nel nostro caso si hanno 4 tirafondi, con area
resistente pari a 245 mm2. Si ha quindi:
Ft,Ed = 3, 58 kN per singolo tirafondo
La verifica risulta soddisfatta:
Ft,Ed
Ft,Rd
< 1
si deve infine dimensionare la lunghezza di ancoraggio dei tirafondi in modo tale che non
ci sia lo sfilamento degli stessi. La verifica viene svolta utilizzando l’ipotesi di Brice per
cui la tensione tangenziale che si sviluppa lungo la barra in cado di trazione dei tirafondi
risulta essere costante lungo tutta la superficie laterale. La verifica si riduce percio` al sempli-
ce confronto tra questa tensione e la tensione di aderenza di calcolo fbd fornita dalla normativa.
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fyk 0,275 kN/mm2
Ares 245 mm2
Φtirafondo 20 mm
Lancoraggio 220 mm
slaterale tirafondo 13823 mm2
τ 0,00487 kN/mm2
fctk 0,01791 kN/mm2
fbd 0,02686 kN/mm2
0,1815 verificato
16.6.3 Progetto tacco di riscontro
Con la presenza del taglio sia lungo l’asse 2 che 3 si e` ritenuto opportuno inserire un tacco
di riscontro, un profilo HE 160 B di acciaio S275, che incassi questi sforzi e li trasmetta al
calcestruzzo sottostante.
Si e` quindi eseguita la verifica per ciascuna delle due situazioni piu` severe ma non contempo-
ranee che comprende sia la verifica di resistenza del profilo sia la verifica del calcestruzzo che
viene compresso, una volta dall’anima del tacco ed una volta dalla piattabanda.
Verifica tacco di riscontro a taglio
Caratteristiche profilo HE 160 B acciaio S275
A 5425 mm2
B 160 mm
H 160 mm
tf 13 mm
tw 8 mm
hw 134 mm
r 15 mm
Il taglio lungo l’anima vale V2 = 146, 51 kN , AV = 1759 mm2. Si ha Vc,Rd = 265, 90 kN . La
verifica risulta soddisfatta:
V2
Vc,Rd
= 0, 55 < 1
Verifica cls a compressione lungo il tacco:
La lunghezza del tacco e` pari a 100 mm. La σcls e` pari a 0,0092 kN/mm2 e fcd = 0, 01411.
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La verifica risulta soddisfatta:
σcls
fcd
= 0, 65 < 1
Il taglio lungo le ali vale V3 = 17, 17 kN , AV = 4353 mm2. Si ha Vc,Rd = 658, 22 kN .
La verifica risulta soddisfatta:
V2
Vc,Rd
= 0, 03 < 1
Verifica cls a compressione lungo il tacco:
La lunghezza del tacco e` pari a 100 mm. La σcls e` pari a 0,0013 kN/mm2 e fcd = 0, 01411.
La verifica risulta soddisfatta:
σcls
fcd
= 0, 09 < 1
16.6.4 Saldatura a cordone d’angolo colonna–piastra di base
Figura 16.10: Saldatura a cordone d’angolo colonna–piastra di base
Per la verifica si sono considerate le massime sollecitazione per tutte le combinazioni di carico
presenti al piede di tutte le colonne dell’edificio; inoltre non si sono affidati gli sforzi ai singoli
cordoni ma si e` fatto riferimento all’intera saldatura verificandone il punto piu` sollecitato
ribaltando la sezione di gola nel piano della piastra.
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Caratteristica saldatura
l1 300 mm
a1 3 mm
l2 107 mm
a2 3 mm
l3 240 mm
a3 3 mm
Asaldatura 4524 mm2
N 353,94 kN
V3 17,17 kN
V2 146,51 kN
Sollecitazioni cordoni verticali
σ⊥ 0,08 kN/mm2
τ‖ 0,01 kN/mm2
τ⊥ 0,05 kN/mm2
β1 0,70
β2 0,85√
σ2⊥ + τ
2
⊥ + τ
2
‖ 0,092
β1fyk 0,193
0, 092 < 0, 193 verificato
Sollecitazioni cordoni orizzontali
σ⊥ 0,08 kN/mm2
τ‖ 0,10 kN/mm2
τ⊥ 0,01 kN/mm2
β1 0,70
β2 0,85√
σ2⊥ + τ
2
⊥ + τ
2
‖ 0,129
β2fyk 0,193
0, 129 < 0, 193 verificato
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16.6.5 Saldatura a cordone d’angolo piastra di base–tacco di riscontro
Per la verifica si sono considerate le massime sollecitazione per tutte le combinazioni di carico
presenti al piede di tutte le colonne dell’edificio; inoltre non si sono affidati gli sforzi ai singoli
cordoni ma si e` fatto riferimento all’intera saldatura verificandone il punto piu` sollecitato
ribaltando la sezione di gola nel piano della piastra.
Caratteristica saldatura
l1 160 mm
a1 4 mm
l2 100 mm
a2 4 mm
Asaldatura 2080 mm2
V3 17,17 kN
V2 146,51 kN
Sollecitazioni cordoni 1 piattabanda
τ‖ 0,01 kN/mm2
τ⊥ 0,11 kN/mm2
β1 0,70
β2 0,85√
σ2⊥ + τ
2
⊥ + τ
2
‖ 0,115
β1fyk 0,193
0, 115 < 0, 193 verificato
Sollecitazioni cordoni 2 anima
τ‖ 0,18 kN/mm2
τ⊥ 0,02 kN/mm2
β1 0,70
β2 0,85√
σ2⊥ + τ
2
⊥ + τ
2
‖ 0,184
β2fyk 0,193
0, 184 < 0, 193 verificato
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Figura 16.11: Saldatura a cordone d’angolo piastra di base–tacco di riscontro.
16.6.6 Fazzoletto – piattabanda colonna
Verifica saldatura La forza trasmessa dal diagonale si pensa scomposta nelle due direzioni
degli assi coordinati e applicata nel baricentro della bullonatura. La sezione di gola si ribalta
sull’anima della colonna. Si affida lo sforzo alla saldatura verticale, la saldatura orizzontale e`
di completamento e la sua presenza e` a favore di sicurezza.
numero cordoni nc 2
spessore saldatura sa 0,01 m
altezza di gola a 0,007 m
lunghezza cordone d’angolo verticale l 0,355 m
σ⊥ (da sforzo normale) 26956 KN/m2
σ⊥ (da momento flett.) 136347 KN/m2
τ‖ 23598 kN/m2√
σ2⊥ + τ
2
‖ ≤ β1 · fyk 162201 kN/m2 < 192500 kN/m2
σ⊥ ≤ β2 · fyk 159946 kN/m2 233750 kN/m2
Verifica a rifollamento sul diagonale
Nel caso siano rispettate le limitazioni sulle distanze e interasse dei fori:
σrif =
R
tf · d ≤ 2 · α · ftk
Nella quale α = min
[
e1
3d0
;
p1
3d0
− 0, 25; ftb
ftk
; 1
]
= 0, 833
La verifica risulta soddisfatta:
σrif = 274282
kN
m2
< 716666
kN
m2
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Verifica a trazione (sezione indebolita dai fori)
σ =
N
An
≤ fyk
γM0
≤ ftk·0,9·An
γM2
La verifica risulta soddisfatta:
σ = 116030
kN
m2
< 261904
kN
m2
Verifiche geometriche
max min
e1 0,058 0,088 0,0192
e2 0,075 0,088 0,0192
p1 0,6 0,168 0,0352
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Capitolo 17
Conclusioni
Nell’approcciarsi al progetto della biblioteca si e` fatto uno studio relativamente alla presenza
di questo tipo di servizio nella zona. Si e` notato il fatto che le uniche biblioteche presenti
vengono per lo piu` utilizzate ai fini di studio da studenti universitari. Raramente si ha
l’abitudine di recarsi in questo tipo di ambienti per fare una pausa relax o per passare un
pomeriggio in tranquillita` con la famiglia. Non solo i giovani ricorrono poco a questo tipo di
servizio ma questo fenomeno si riscontra anche tra persone appartenenti a tutte le fasce di
eta`.
Da questo punto di vista la nostra realta` risulta indietro rispetto a quanto avviene nel
resto dell’Europa, in cui si sta assistendo ad una consistente diffusione di biblioteche secondo
la concezione contemporanea. Ci troviamo quindi davanti a nuove strutture in cui la compo-
nente delle sale multimediali, aree di lettura libera e` preponderante.
Il limite sta nella convinzione di dover realizzare biblioteche solo in grandi citta` andan-
do a trascurare realta` piu` piccole. Pisa, non rappresenta certamente una grossa metropoli,
ma data la grossa aﬄuenza di studenti sarebbe sicuramente interessante pensare di offrire
questo tipo di servizio, con la speranza che la biblioteca esca dallo stereotipo classico di luogo
in cui andare a prendere in prestito libri e niente piu`.
Sarebbe interessante rifarsi al modello spagnolo in cui la biblioteca e` vista come spazio
di incontro tra i cittadini di qualunque eta` e livello culturale, basti pensare al progetto
Pla de Biblioteques de Barcelona che prevede la realizzazione di quaranta biblioteche che
costituiranno il sistema bibliotecario urbano della citta`.
Non si pensa quindi al progetto di una singola biblioteca ma a piu` biblioteche disloca-
te nel territorio, in modo tale da fornire un servizio sempre piu` accessibile da tutti.
Proprio per dare un tocco di innovazione si e` optato per una struttura di impatto, che
colpisca i passanti e allo stesso tempo invogli la sua frequentazione. Legata a questo aspetto
e` stata la scelta del luogo, piuttosto che realizzarlo in centro, dove tra l’altro si avrebbe avuto
il problema dello spazio, si e` optato per una zona leggermente periferica ma ben collegata
dalle infrastrutture. Facilmente raggiungibile in macchina, non risulta distante dal centro e
quindi facilmente raggiungibile anche in bici.
La scelta dei materiali e in particolar modo il rivestimento esterno rispecchia bene gli
obbiettivi sopra indicati. La struttura risulta estremamente colorata, facendosi portatrice di
un messaggio di positivita`. La struttura inoltre non deve essere solo destinata ad adulti ma
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anche ai bambini, a persone di tutte le fasce di eta` senza alcuna distinzione.
Essendo una struttura di nuova realizzazione non si e` potuto fare a meno di avere un
occhio di riguardo relativamente alle scelte strutturali e dei materiali: si e` cercato infatti di
dotare quanto piu` possibile l’edificio di comfort dal punto di vista:
• acustico,
• illuminotecnico,
• termoigrometrico.
I limiti imposti dalla normativa sono stati quindi rispettati, basti pensare all’isolamento
acustico di facciata o al livello del rumore di calpestio.
Se riprendiamo i dieci comandamenti di Faulkner–Brown possiamo quindi dire di averli
soddisfatti. L’edificio deve essere:
• flessibile: la struttura risulta molto semplice e ben si adatta a cambiamenti futuri,
• compatto: la semplicita` della struttura ha consentito la realizzazione di percorsi semplici
e ridotti all’essenziale,
• accessibile: l’edificio risulta accessibile da tutti, privo quindi di barriere architettoniche,
• ampliabile: il grande lotto di terreno consente un ampliamento futuro,
• organizzato: la semplicita` strutturale consente una facile organizzazione degli spazi e
delle funzioni,
• confortevole: sono stati soddisfati i requisiti da un punto di vista acustico, visivo,
termoigrometrico,
• costante: la soddisfazione dei requisiti di comfort sopra citati assicura l’assenza di sbalzi
nei livelli di illuminazione, temperatura, umidita`,
• sicuro: la struttura risulta sicura da un punto di vista di eventuali incendi,
• economico: per come e` stato progettato l’edificio non comporta eccessivi costi di
realizzazione e soprattutto di manutenzione.
In conclusione, si ritiene interessante puntare alla diffusione di una biblioteca, in una realta`
come Pisa, e tentare quindi di fornire un servizio che, sulla linea di cio` che sta avvenendo nel
resto d’Europa, assicurerebbe alla citta` un maggiore prestigio.
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